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Rapporten tar for seg prosjektering av en spennarmert betongbru. Utgangspunktet er tegninger av en fiktiv 
bru gitt av Statens vegvesen. Bruen skal oppføres i Trondheim kommune og er en plassprodusert 
etteroppspent bjelkeplatebru med tre spenn. Det lengste spennet er på 28 meter og totallengden av bruen er 
75 meter. Bruen prosjekteres etter gjeldende regelverk gitt i Eurokode-serien og av Statens vegvesens 
håndbøker. 
Hensikten med oppgaven er todelt. I tillegg til læringsutbyttet for egen del, er det ytret et ønske fra Statens 
vegvesen om å se nærmere på hvilken konsekvens trykkavlastningskravet medfører for den aktuelle bruen. 
 
Innledningsvis utføres et litteraturstudium av relevante retningslinjer, laster, materialer og prosjekteringskrav. 
Litteraturstudiet danner grunnlaget for modellering og analyse som blir gjort i programvaren NovaFrame. 
Resultater fra analysen verifiseres ved håndregning og programvaren Focus Konstruksjon. Deretter følger 
kapasitetsberegninger for overbygningen i utvalgte snitt. Moment, skjær, aksialkraft, torsjon og 
kombinasjoner av disse kontrolleres i bruddgrensetilstand. I bruksgrensetilstand avgrenses kontrollen til 
rissviddebegrensning. Resultatet viser at trykkavlastningskravet er dimensjonerende for bruen. 
 
Fjernes trykkavlastningskravet kan spennarmeringen i bruen reduseres. Kapasitetsberegningene gjentas 
derfor for en redusert spennarmeringsmengde. Resultatet viser at trykkavlastningskravet representerer en 
kostnad tilsvarende 190 000 kroner for den aktuelle bruen. Dette betraktes som et betydelig beløp i et 
ressurseffektivt perspektiv. 
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Forord 
Rapporten er utarbeidet som en avslutning på min 5-årige mastergrad i Bygg- og 
miljøteknikk ved Norges teknisk-naturvitenskapelige universitet, institutt for 
konstruksjonsteknikk. Arbeidet tilsvarer 30 studiepoeng og er utført våren 2015. 
Temaet for oppgaven er beregningsmetoder for etteroppspente betongbruer. Slike 
bruer er i dag et vanlig syn på norske veier, og det bygges stadig flere. Tilegning av 
kunnskap om regelverk, beregningsmetoder og analyseprogram som nyttes i 
prosjekteringen av spennarmerte bruer, ser jeg på som nyttig for senere arbeid. 
Arbeidet er basert på et tegningsgrunnlag av en fiktiv etteroppspent betongbru i 
Trondheim kommune. Dimensjoneringen er gjort i henhold til gjeldende Eurokoder og 
håndbøker fra Statens vegvesen. Videre er programvaren NovaFrame benyttet som 
analyseverktøy. 
Hensikten med oppgaven er todelt. I tillegg til læringsutbyttet for egen del, er det ytret 
et ønske fra Statens vegvesen om å se nærmere på hvilken konsekvens 
trykkavlastningskravet medfører for den aktuelle bruen. 
Det er vektlagt å presentere beregningsmetoder på en grundig og pedagogisk måte. 
Rapporten vil derfor kunne gjøre nytte som informasjonsdokument for interesserte.    
Jeg vil rette en stor takk til de som har gjort denne oppgaven mulig og hjulpet meg 
underveis: 
Jan Arve Øverli – NTNU, institutt for konstruksjonsteknikk 
Håvard Johansen – Statens vegvesen, vegdirektoratet 
Thomas Reed – Statens vegvesen, vegdirektoratet 
 
En takk rettes også til medstudenter på lesesal 2-159 for innspill og gode diskusjoner 
ved problemer i oppgaven.   
 
 
Trondheim, 10.juni 2015 
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Sammendrag 
Rapporten tar for seg beregningsmetoder for spennarmerte betongbruer. 
Utgangspunktet er tegninger av en fiktiv bru gitt av Statens vegvesen. Bruen skal 
oppføres i Trondheim kommune, og er en plassprodusert etteroppspent 
bjelkeplatebru med tre spenn. Det lengste spennet er på 28 meter og totallengden av 
bruen er 75 meter.  
Hovedformålet med oppgaven er å få innsikt i prosjekteringsgrunnlaget for 
spennarmerte betongbruer. Dette er gjort ved først å gjennomføre et litteraturstudium 
av relevant regelverk og litteratur. Litteraturen er kontinuerlig koblet opp mot 
referansebruen og innbefatter en gjennomgang av de ulike delmaterialene i bruen.  
 
Videre er lastene som påføres bruen beregnet i henhold til gjeldende europeiske 
standarder og håndbøker utgitt av Statens vegvesen. Lastene inkluderer egenlast, 
vind- og temperaturlast, trafikklast, forspenning, kryp og svinn. Lastkoeffisienter og 
kombinasjonsfaktorer er så identifisert for å klargjøre lastkombineringen for analysen.  
 
Modellering og analyse er utført ved hjelp av programvaren NovaFrame. Det er et 
program utviklet av Aas-Jakobsen A/S som egner seg spesielt godt til statiske 
bruanalyser. En verifikasjon av utvalgte analyseresultat er så gjennomført ved bruk 
av håndregning og programvaren Focus Konstruksjon. Verifikasjonen viser at 
lastvirkninger fra NovaFrame kan anses som rimelige. 
 
Ut fra resultatene fra NovaFrame er det utført en kontroll av utvalgte snitt i brudd- og 
bruksgrensetilstand. For bruddgrensetilstand er ekstremalverdier for bøyemoment, 
skjærkraft og torsjon kontrollert. I tillegg er det gjennomført en kontroll av 
oppspenningstilstand. For bruksgrensetilstanden er det utført en risskontroll. 
Tverretningen av bruen er analysert for bøyemoment, skjærkraft og rissvidde. 
 
Med antatte og utregnede armeringsmengder, viser beregningene at kapasiteten i de 
utvalgte snittene er tilstrekkelig. De viktigste resultatene for bruddgrensetilstanden er 
oppsummert i Tabell 0-1.  
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Lengderetning bruoverbygning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 24 800 kNm 29 273 kNm 85 % 
Støttemoment 32 780 kNm 44 748 kNm 73 % 
Skjærkraft 
Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 6 385 kN 82 % 
Skjærtrykkapasitet 5 240 kN 34 750 kN 15 % 
Torsjon 
Kapasitet for trykkbrudd 7 290 kNm 18 175 kNm 40 % 
Interaksjon - skjær og torsjon 0,55 1 55 % 
Riss-torsjonsmoment 7 290 kNm 5 542 kNm 132 % 
Tverretning bruoverbygning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment Utkragermoment 140 kN/m 531 kN/m 26 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 230 kN/m 231 kN/m 99 % 
Lengderetning bruoverbygning Slakkarmeringsmengder 
Minimum lengdearmering i steg            
Minimum lengdearmering i flens 60        
Minimum skjærarmering          
Lengdearmering pga. torsjon           
Bøylearmering pga. torsjon         
Tverretning bruoverbygning Slakkarmeringsmengder 
Tverrarmering i flens          
Tabell 0-1 Oppsummering av påkjenninger, kapasiteter og armeringsmengder. 
 
I bruksgrensetilstanden kvantifiseres rissviddekontrollen til oppnådd prosent av 
betongens strekkfasthet. En betydelig aksialkraft fra forspenningen gjør at betongens 
strekkspenninger bare når 46 % av strekkfastheten i kritisk snitt, og krav om 
rissviddebegrensning blir derfor ikke dimensjonerende. 
 
Risskontrollens krav om trykkavlastning er oppfylt med svært lav margin. Den valgte 
spennarmeringen er derfor nødvendig. I den utdaterte norske standarden NS 3473 
ble det ikke stilt krav om trykkavlastning, og det kan oppspores en viss uenighet 
hvorvidt kravet bør gjelde. Det har derfor vært av interesse å se nærmere på hvilke 
konsekvenser kravet medfører. Dette er gjort ved å gjenoppta kontrollene i brudd- og 
bruksgrensetilstand for en redusert armeringsmengde. Resultatet viser at den 
reduserte armeringsmengden vil kunne representere en økonomisk gevinst 
tilsvarende 190 000 kroner. Med tanke på miljøvennlig ressursutnyttelse vil dette 
betraktes som et betydelig beløp.    
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Abstract 
This report deals with calculation methods for prestressed concrete bridges. It is 
based on drawings of a fictitious bridge given by The Norwegian Public Roads 
Administration. The bridge is located in Trondheim municipality, and performed as a 
post-tensioned plate bridge built at site. The total length of the bridge is 75 meters, 
divided into three spans. The longest span is 28 meters. 
The main purpose of the thesis is to gain knowledge of the design basis for 
prestressed concrete bridges. Primary a literature study of relevant regulations and 
presumptions are carried out. The literature is continuously connected to the 
reference bridge, and consist of an examination of the different submaterials.  
 
Then the loads acting on the bridge are calculated based on the current standards 
and manuals. These loads include dead load, wind and temperature loads, traffic 
loads, prestressing, shrinkage and creep. Load coefficients and combination factors 
are subsequently identified in order to prepare for the analysis. 
    
Modelling and analysis is elaborated in NovaFrame; a software especially suited for 
static analysis of bridges and developed by Aas-Jakobsen A/S. A simple verification 
of the results is carried out using hand calculation and the software Focus 
Konstruksjon. This verification shows that the load effects from NovaFrame are 
correct. 
 
Based on the results from NovaFrame, an analysis of chosen sections are performed 
in ultimate and service limit state. In ULS the maximum values for bending moment, 
shear force and torque are checked. In addition a control of the concrete in the 
prestressed state is carried out. Further a control of cracking is performed in SLS. 
The transverse direction is also analysed with respect to moment, shear and 
cracking. 
 
The capacity in the controlled sections shows to be sufficient with the chosen 
reinforcement. The main results from the calculations are shown in Tabell 0-2. 
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Longitudinal direction Load Capacity Utilization 
Moment 
Moment at mid span 24 800 kNm 29 273 kNm 85 % 
Moment at support 32 780 kNm 44 748 kNm 73 % 
Shear 
Shear force without reinforcement 5 240 kN 6 385 kN 82 % 
Shearcompression 5 240 kN 34 750 kN 15 % 
Torque 
Compression 7 290 kNm 18 175 kNm 40 % 
Interaction 0,55 1 55 % 
Crack-torque moment 7 290 kNm 5 542 kNm 132 % 
Transverse direction Load Capacity Utilization 
Moment Cantilever moment 140 kN/m 531 kN/m 26 % 
Shear Shear force without reinforcement 230 kN/m 231 kN/m 99 % 
Longitudinal direction Reinforcement 
Minimum longitudinal reinforcement in the web            
Minimum longitudinal reinforcement in the flange 60        
Minimum shear reinforcement          
Longitudinal reinforcement for torque           
Shear reinforcement for torque         
Transverse direction Reinforcement 
Transverse reinforcement          
Tabell 0-2 Sum up of loads, capacities and reinforcement 
 
In the service limit state the results are linked to the obtained percentage of the 
concretes tension strength. A considerable axial force leads to low levels of tension. 
Only 46 % of the tension strength is obtained in the critical section. 
 
The control in SLS includes a requirement that confines the allowed tension stress in 
the concrete beyond the limitation related to the tension strength. This demand was 
first implemented in to norwegian practice in march 2010. There are different 
opinions whether the demand is legit or not. The last part of the report therefore deals 
with the consequence of this requirement. The controls in ULS and SLS are resumed 
for a reduced amount of reinforcement. The result shows that the difference in 
required reinforcement constitutes an economical profit worth 190 000 Norwegian 
kroner. This is a considerable amount in an environmental perspective.  
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Innledning 
1. Innledning 
Denne oppgaven tar utgangspunkt i en fiktiv etteroppspent betongbru. Arbeidet er 
basert på en tidligere prosjektoppgave gitt i etter-utdanningskurset KT6003 
Prosjektering av bruer 1 ved Norges teknisk-naturvitenskapelige universitet, NTNU. 
Formålet med oppgaven er todelt.  
 Oppgaven sikter å gi kandidaten økt innsikt i beregningsmetoder for 
spennarmerte betongkonstruksjoner, og spesielt spennarmerte betongbruer. 
 
 I den utdaterte norske standarden NS 3473 ble det ikke stilt krav om 
trykkavlastning, og det kan oppspores en viss uenighet hvorvidt kravet bør 
gjelde. Det har derfor vært av interesse å se nærmere på hvilke konsekvenser 
kravet medfører. 
Oppgaven tar for seg prosjektering av en etteroppspent bjelkeplatebru. 
Innledningsvis blir prosjekteringsgrunnlaget for bruen presentert. Dette inkluderer en 
presentasjon av brugeometri, brutype og aktuelle grunnlagsdokumenter. 
Tegningsgrunnlaget gitt av Statens vegvesen er gjengitt i Vedlegg 1.  
Videre blir materialene som benyttes i betongkonstruksjonen gjennomgått. 
Materialegenskaper blir presentert og innledende armeringsmengder regnes ut.  
Deretter følger lastberegning og lastkombinering. Det er vektlagt å presentere 
involverte laster på en grundig måte.  
Den ovenstående delen av rapporten kan anses som et litteraturstudium og en 
forberedelse for bruk av analyseverktøyet NovaFrame. 
En vesentlig del av arbeidet er å lære seg dataprogrammet NovaFrame. Kapittel 5 tar 
for seg hvordan brugeometri og laster implementeres i denne programvaren. Kapitlet 
inkluderer også presentasjon og verifikasjon av utvalgte analyseresultat. 
Kapittel 6, 7 og 8 tar for seg dimensjonering av utvalgte snitt i bruoverbygningen. I 
bruddgrensetilstand kontrolleres bruens kapasitet for bøyemoment, torsjon, skjær, og 
kombinert moment og aksialkraftvirkning. Kontrollene utføres både i lengde- og 
tverretning. I bruksgrensetilstand gjøres en avgrensning ved å kun betrakte 
rissviddebegrensning i lengde- og tverretning. 
Avslutningsvis betraktes trykkavlastningskravet. Prosjekteringsprosedyren gjentas for 
en redusert spennarmeringsmengde, og et økonomisk overslag gjennomføres for å 
estimere det økonomiske tapet kravet medfører. 
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2. Prosjekteringsgrunnlag 
I det følgende presenteres prosjekteringsgrunnlaget for masteroppgaven. Dette 
innebærer en gjennomgang av referansebruens geometri, en presentasjon av 
brutype, samt en oversikt over nødvendige grunnlagsdokumenter. 
2.1 Referansebru 
Tegningsgrunnlaget og forutsetninger for rapporten er tildelt av Statens vegvesen og 
gjengitt i sin helhet i Vedlegg 1.  
2.1.1 Geometri 
Referansebruen er en plasstøpt og etteroppspent vegbru med brulengde lik 75 
meter. Bruen skal oppføres i Trondheim kommune i Sør Trøndelag med et konstant 
overbygningstverrsnitt som vist i Figur 2.1. 
 
Figur 2-1 Overbygningstverrsnitt 
Den tilgjengelige bredden mellom kantdragerne, føringsbredden, er 8,5 meter. 
Kantdragerne antas med en tverrsnittsbredde lik 0,5 meter. Dette gir en total 
bruplatebredde lik 9,5 meter. Bruen har to kjørefelt. Statens vegvesens håndbok 
V499 angir 7,5 meter som minstebredden mellom kantdragere som avgrenser 
kjørebanen i en tofelts-bru [8]. 
Brua inndeles i tre spenn som bæres av totalt fire rektangulære søyler. Midtspennet 
har en lengde på 28 meter, mens hvert sidespenn er på 22,5 meter. I tillegg har 
bruen utstikkere til venstre og høyre for henholdsvis akse 1 og 2, se Figur 2.2.  
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Figur 2-2 Vertikalsnitt av referansebruen 
Profilnumre og kotehøyder er ikke oppgitt i tegningsgrunnlaget, men velges som vist i 
Figur 2.2. Profilnumre benyttes for å angi horisontalavstand relatert til vertikalsnitt, 
kotehøyder angir bruens høydevariasjon. 
Bruen er horisontal og rett, dvs. den har verken vertikal- eller horisontalkurvatur. 
I akse 2 og 3 er søylene monolittisk forbundet til bruoverbygningen. Her er søylene 
og overbygningen støpt sammen, og det vil forekomme en overføring av moment i 
forbindelsen. I akse 1 har bruen et fast opplager med sidestyring og fastholding i 
bruens lengderetning. I akse 4 har bruen et fritt opplager med sidestyring og uten 
fastholding i lengderetning. Dette innebærer at bruen fritt vil kunne bevege seg i 
lengderetning ved opplegget i akse 4. Basert på tegningsgrunnlaget vil følgende 
statiske system være gjeldende for bruen: 
 
Figur 2-3 Statisk system for håndregning  
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2.1.2 Bjelkeplatebruer 
Statens Vegvesen definerer brutyper i henhold til håndbok V440 [9]. 
For bjelkeplatebruer gjelder: 
  
 
 
   
 
 
 
Platebruer kjennetegnes ved at det er selve platen som utgjør hovedbæresystemet 
for lastene. Platen overfører lastene direkte til underbygningen uten understøttelse av 
langsgående bjelker. Slike bruer kan bygges med massivt tverrsnitt eller med 
sparerør for å spare vekt. Tverrsnittet kan være t-tverrsnitt med bruvinger, 
rektangulært eller ha skrå platekanter [9]. 
Bjelkeplatebruer er en vanlig brutype i Norge. Bruene er rimelige, ofte ansett som 
estetisk vellykkede og åpner for enkel involvering av spesiell geometri. For 
spennarmerte bjelkeplatebruer er vanlige spennvidder i området 15-40 meter [10]. 
2.1.3 Byggefaser 
Referansebruen oppføres i tre byggefaser. Byggefasene skildres i Tabell 2-1 og i 
Figur 2-6 – 2-8. 
  Beskrivelse Figur 
Byggefase 1 
Overbygning fra venstre bruende til 5,6 m forbi akse 2, 
totalt 29,1 m. Inkluderer søyler. 
2-6 
Byggefase 2 Overbygning til 5,6 m forbi akse 3, totalt 28 m. 2-7 
Byggefase 3 Resterende overbygning til høyre bruende, totalt 17,9 m. 2-8 
 
Tabell 2-1 Byggefaser 
 
Figur 2-5 Bruklassifisering (fig.4.3.2-1 i V440) 
Referansebruen innfrir kriteriet og 
klassifiseres dermed som en 
bjelkeplatebru. 
Figur 8.2 i NS-EN 1991-1-4 
definerer koordinatsystemet som 
benyttes for referansebruen. 
Figuren gjengis her som Figur 2-4. 
 
Figur 2-4 Koordinatsystem for referansebru 
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Figur 2-6 Byggefase 1 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 2-7 Byggefase 2 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 2-8 Byggefase 3 
 
 
Det vil som regel være trykkspenning fra forspenning som er dimensjonerende for 
byggefaser [20]. Dersom konstruksjonen spennes opp tidlig i betongens herdeforløp, 
kan trykkfastheten være lav og utnytingsgraden til betongen høy. I tillegg vil 
byggeprosessen innebære spesiell nyttelast som for eksempel tunge industrikjøretøy.  
 
Hver av byggefasene vil ha statiske system, belastning og forspenningstilstander 
som skiller seg fra den endelige bruen. Normalt vil dimensjonerende lastkombinasjon 
først opptre for ferdig bru, men det kan forekomme spesielle situasjoner under 
byggefasene som gjør at fasene blir kritiske[20].  
 
I denne rapporten blir ikke byggefasene kontrollert. De vil derimot bli retningsgivende 
for valg av spennsystem og beregning av deformasjonslaster. 
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2.2 Grunnlagsdokumenter 
Regelverket for prosjektering av bruer skal forvalte samfunnets krav til sikkerhet. 
Kravene relateres hovedsaklig til følgende forhold: 
 Sikkerhet hva gjelder bæreevne og trafikkavvikling 
 Bestandighet 
 Estetikk 
 Funksjon 
 Forsvarlig bruk av ressurser 
Regelverket i Norge består i dag av en rekke felleseuropeiske Eurokode-standarder, 
samt håndbøker utgitt av Statens vegvesen. Standardene utgis av Standard Norge 
og anses juridisk som en del av Plan- og bygningsloven og Byggeforskriftene [11]. 
Statens vegvesens håndbøker er underliggende og tilsvarer byggherrekrav som 
fungerer dels som skjerpelse og dels som presisering av standardene [12]. 
Presiseringen vil kunne inkludere særregler som avviker fra standardene. I tillegg vil 
diverse publikasjoner som omhandler tidligere erfaring ofte være gjeldende.  
Relevante standarder og håndbøker som brukes i denne rapporten er vist i        
Tabell 2-2. Ved videre henvisning vil forkortede betegnelser benyttes. 
 
Tabell 2-2 Grunnlagsdokumenter for prosjektering 
 
 
Standarder Forkortet Kildenr.
NS-EN 1990:2002+NA:2008:                                                                                                                            
Eurokode: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner                                                                                                                                                                                                  EK0 1
NS-EN 1991-1-1:2002+NA:2008: Eurokode 1: Laster på konstruksjoner,
Del 1-1: Allmenne laster, Tetthet, egenvekt, nyttelaster i bygninger EK1-1-1 2
NS-EN 1991-1-4:2005+NA:2009: Eurokode 1: Laster på konstruksjoner,
Del 1-4: Allmenne laster, Vindlaster EK1-1-4 3
NS-EN 1991-1-5:2003+NA:2008: Eurokode 1: Laster på konstruksjoner,
Del 1-5: Allmenne laster, Termiske påvirkninger EK1-1-5 4
NS-EN 1991-2:2003+NA:2010: Eurokode 1: Laster på konstruksjoner,
Del 2: Trafikklast på bruer EK1-2 5
NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008: Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner,
Del 1-1: Allmenne regler og regler for bygninger EK2-1-1 6
NS-EN 1992-2:2005+NA:2010: Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner,
Del 2: Bruer EK2-2 7
Håndbøker Forkortet Kildenr.
Statens vegvesen, Vegdirektoratet, 2011:                                                                                                   
Håndbok V499 Bruprosjektering - Eurokodeutgave
V499 8
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3. Materialer 
Bjelkeplatebruen består hovedsakelig av betong, slakkarmering og spennarmering. 
Tilleggsmaterialer som rekkverk, slitelag, fuger, opplegg og landkar vil ikke 
vektlegges i denne rapporten.  
3.1 Betong 
I spennbetongkonstruksjoner benyttes ofte betong med høyere fasthet enn for 
slakkarmerte konstruksjoner. Hovedgrunnen er at betongen påføres et høyt 
trykkspenningsnivå ved forspenning. Et ønske om redusert egenvekt ved lengre 
spennvidder kan også ligge til grunn. Vanlige fasthetsklasser er B35 til B55. Generelt 
vil sprøheten øke og tøyningsverdien ved brudd reduseres desto høyere 
betongfastheten er [13]. 
Betongens sammensetning velges ut fra et ønske om å minimalisere 
langtidseffektene kryp og svinn og medfølgende tap av forspenning. For 
spennarmerte bruer vil ønske om god korrosjonsbeskyttelse medføre krav til 
betongens w/c-tall. Et lavt w/c-tall tilsvarer høy betongdensitet og er ønskelig for å 
hindre karbonisering og kloridkorrosjon.    
For referansebruen er betongkvaliteten satt til B45. Sementen antas å være av typen 
Anlegg FA, CEM II/A-V 42,5N. Dette er en høyfast sement som er særlig egnet for 
infrastrukturelle konstruksjoner [18].  Av EK2-1-1 kan følgende betongparametre 
hentes ut: 
Egenskaper betong B45 
Betongkvalitet 
 
B45 (C45/55) 
Tyngdetetthet, armert betong γ 25 kN/m3 
Materialfaktor γc 1,5 
Karakteristisk trykkfasthet fck 45 N/mm
2 
Dimensjonerende trykkfasthet          
   
  
 25,5 N/mm
2 
Karakteristisk strekkfasthet fctk0,05 2,7 N/mm
2 
Dimensjonerende strekkfasthet            
         
  
 1,53 N/mm
2 
E-modul Ecm 36 000 N/mm
2 
Midlere trykkfasthet fcm 53 N/mm
2 
Tabell 3-1 Materialegenskaper for B45 
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Trykkfastheten fck i Tabell 3-1 tilsvarer den karakteristiske 28 døgns 
sylindertrykkfastheten. Ved standardisert prøvetaking vil fck ikke underskrides med  
95 % sannsynlighet. Ved dimensjonering tas det hensyn til at virkning av langtidslast 
reduserer trykkfastheten og ugunstige virkninger som følge av måten lasten påføres. 
Dette gjøres ved å multiplisere fck med faktoren αcc=0,85. Materialfaktoren γc 
kompenserer for ugunstige avvik fra karakteristiske materialverdier, geometriske 
avvik og usikkerheter i beregningsmodeller.  
EK2-1-1 avsnitt 3.1.7 angir spenning- tøyningssammenhenger for betong i trykk som 
kan benyttes for kapasitetsberegninger i bruddgrensetilstand.  
             
 
 
 
    
                         
  
   
    
 
Figur 3-1 Idealisert og bilineær spenning-tøyningskurve for betong 
Figur 3-1a viser den idealiserte spennings- tøyningssammenhengen for 
dimensjonering av tverrsnitt, samt tilhørende kurvefunksjon. I tillegg åpner EK2-1-1 
for forenklede spenning-tøyningsforløp så lenge de tilsvarer eller er mer konservative 
enn det idealiserte. Figur 3-1b viser et eksempel på en bilineær                    
spenning- tøyningssammenheng som er mer konservativ enn den idealiserte. 
 
For en spennarmert brukonstruksjon vil det være nødvendig å angi betongens 
trykkfasthet        ved en lavere alder enn 28 døgn. Eksempelvis ved avforming eller 
påføring av forspenning. Trykkfastheten ved alder   er avhengig av sementtype, 
temperatur og herdeforhold, og angis i EK2-1-1, 3.1.2: 
                                       
 
Ved midlere temperatur lik 20˚C og herding i overensstemmelse med NS-EN 12390, 
kan middelverdien av trykkfastheten ved alderen t bestemmes av en empirisk formel: 
                  
         
     
  
 
 
 
   er en koeffisient som for sementklasse N kan settes lik 0,25. 
       middelverdi av sylindertrykkfasthet ved 28 døgn       (B45) 
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Elastisitetsmodulen for betong styres av elastisitetsmodulen for betongens 
bestanddeler, særlig tilslaget. E-modulen Ecm gitt i Tabell 3-1 tilsvarer sekantverdien 
mellom      og       , for betong med tilslag av kvartsitt. Verdien er bestemt ved 
en alder av 28 døgn. Variasjon i E-modul over tid behandles i EK2-1-1, 3.1.3 (3): 
        
      
   
         
3.2 Slakkarmering 
Tabell 3-1 viser at dimensjonerende strekkfasthet for betongkvalitet B45 utgjør kun   
6 % av dimensjonerende trykkfasthet. I bruddgrensetilstand neglisjeres derfor 
strekkfastheten og betongen antas å være opprisset og spenningsfri i områder med 
nominell strekkpåkjenning. Siden betongen dermed ikke kan ta strekkrefter, må det 
legges inn armering for å oppta disse.  
Materialsammensetning gir ren betong en sprø oppførsel. En duktil oppførsel er 
ønskelig og det dras derfor nytte av armeringsstålets duktile egenskaper. Figur 3.7 i 
EK2-1-1 gjengis her som Figur 3.2, og viser spenning- tøyningssammenheng for 
typiske armeringsstål. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 3-2 Typisk spenning- tøyningssammenheng for armeringsstål 
Vanlig armeringsstål, kamstål, er sirkulære varmvalsede stenger med kammer på 
overflaten. De tversgående kammene sikrer gode heftegenskaper, dvs. at betong og 
stål ikke glir i forhold til hverandre. Kamstenger leveres med diametre på 
8,10,12,14,16,20,26 og 32 mm, og i lengder på 6 eller 12 m. I henhold til håndbok 
V499 skal diameteren økes for beregninger. Dette på grunn av at kammene øker 
byggemålet. Dette er det ikke tatt høyde for i denne rapporten. 
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For referansebruen er slakkarmeringen gitt med typebetegnelse B500NC. Parametre 
for slakkarmeringen hentes fra EK-2-1-1 og sammenfattes i Tabell 3.2 
 
Tabell 3-2 Materialegenskaper for slakkarmering 
3.2.1 Armeringsplassering 
Betongens passive korrosjonsbeskyttelse består av et tynt og tett filmlag av 
korrosjonsproduktet jernoksid på armeringens overflate.  Filmlaget er stabilt ved høy 
pH, noe som normalt er tilfelle for betong. Det passive filmlaget kan bli ustabilt ved: 
 Karbonatisering.  
Karbondioksid fra luften penetrerer betongen og reagerer med kalsiumhydroksid 
til kalsiumkarbonat. Dette gir en reduksjon i pH fra ca. 13 til 8. 
Karbonatiseringsgraden avhenger av den relative luftfuktigheten i omgivelsene. 
 Kloridkorrosjon.  
Klorid penetrerer betongen fra sjøsalt eller veisalt. 
Grad av korrosjonsbeskyttelse avhenger av tetthet, kvalitet og tykkelse av 
betongoverdekningen, og av rissdannelse. Tetthet og kvalitet av overdekningen 
oppnås gjennom krav til betongens masseforhold og bindemiddelmengde. Tykkelse 
av overdekningen må bestemmes etter retningslinjer i EK2-1-1, og er avhengig av 
eksponeringsklasser. 
Eksponeringsklasser 
Betongoverflater klassifiseres i eksponeringsklasser etter tilstedeværelse av fukt og 
klorider i omgivelsene. Aktuelle eksponeringsklasser for en typisk brukonstruksjon i 
innlandet vises i Tabell 3-3. 
 
Tabell 3-3 Beskrivelse av aktuelle eksponeringsklasser.  
Klasse Beskrivelse av miljø Eksempler
Vekselvis vått og tørtXD3
Korrosjon fremkalt av karbonatisering
Utvendig betong som er beskyttet mot regn. For eksempel 
undersiden av overbygningen.
Moderat fuktighetXC3
Brudeler utsatt for sprut som inneholder klorider. For eksempel 
innside og overside av kantragere.
Korrosjon fremkalt av klorider som ikke stammer fra sjøvann
Betongoverflater utsatt for luftbårne klorider. EK2-2, NA.4.2(105) 
angir at klassen skal brukes for bruplater med membran.
Moderat fuktigXD1
Egenskaper slakkarmering B500NC 
Karakteristisk fasthet     500 N/mm2 
Dimensjonerende fasthet     
   
  
 435 N/mm2 
E-modul    200 000 N/mm2 
Materialfaktor    1,15 
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I prosjekteringsgrunnlaget er det oppgitt at XD1 skal benyttes for oversiden av bruen, 
og XC3 for undersiden. For å kvalifisere for XD1 benyttes ofte et 10-12 mm tykt 
fuktisoleringslag. Laget består av en matriksmasse med polymermodifisert 
bindemiddel. Fin kornstruktur og mye bindemiddel gir et vanntett dekke som verner 
mot saltvannsinntrenging [19]. 
Overdekning 
Overdekningskrav for slakkarmeringen er gitt i EK2-1-1 avsnitt 4.4 og håndbok V499. 
Nominell overdekning Cnom angis i EK2-1-1ved formelen:                . 
 
 
 
 
 
 
Cmin er minimum overdekning som skal sikre: 
 Sikker overføring av krefter ved hjelp av heft 
 Beskyttelse av stål mot korrosjon 
 Tilfredsstillende brannmotstand 
                                                   
        er minste overdekning av hensyn til heft. Tabell NA.4.2 i EK2-1-1 
angir denne som                    . Det antas at det kan benyttes 
en diameter        både i tverr- og i lengderetning.                             
Dette gir              
         er minste overdekning av hensyn til bestandighet. Tabell NA.4.4N i 
EK2-1-1 gir 50 mm for XD1 og 35 mm for XC3. Håndbok V499 overstyrer 
standarden ved å sette en nedre grenseverdi for overdekningen lik 50 mm, 
jamfør V499 Tabell 5.4 
         defineres som et tillegg for sikkerhet. EK2-1-1 avsnitt NA.4.4.1.2(6) 
åpner for å sette denne lik 0 dersom det ikke foreligger særlig behov for å 
redusere sannsynlighet for korrosjonsskade. V499 Tabell 5.4 overstyrer 
standarden ved å kreve en tilleggsoverdekning for oversiden av brudekker 
på grunn av fremtidig fresing. Verdien kan settes lik 10mm. 
           åpner for å redusere overdekningen ved bruk av 
tilleggsbeskyttelse som for eksempel slitelag. NA.4.4.1.2(8) anbefaler å 
sette verdien lik 0. 
Figur 3-3 Overdekning, slakkarmering 
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      er det tillatte avviket. EK2-1-1 angir toleransekravet som  10mm. V499 avsnitt 
5.3.6.2.3 overstyrer og krever    mm eller    mm avhengig av om 
minimumsoverdekningen er henholdsvis mindre eller større enn 70mm. 
Tabell 3-4 oppsummerer overdekningskravene for slakkarmeringen. 
Eksponeringsklasse                                            
XD1, overside 25 50 10 60 15 75 
XC3, underside 25 50 0 50 15 65 
Tabell 3-4 Overdekningskrav, slakkarmering 
I henhold til EK2-1-1 avsnitt 8.2, skal avstanden mellom armeringsstengene være slik 
at betongen kan støpes og komprimeres slik at tilfredsstillende heft oppnås. Dette 
oppnås ved å sette krav til horisontal avstand mellom stenger,   , og vertikal avstand 
mellom lag,   . 
                              
 Faktoren   settes lik 2,0 for stenger i samme lag og 1,5 for avstand mellom 
forskjellige lag, jamfør NA.8.2 
    kan settes lik 5, jamfør NA.8.2. 
   er maksimal tilslagsstørrelse og settes lik 20 mm. 
Minimum fri avstand mellom armeringsstenger 
Avstand mellom stenger i samme lag                 
Avstand mellom forskjellige lag                   
Tabell 3-5 Avstand mellom armeringsstenger, slakkarmering 
Håndbok V499, 5.3.7.6.5 setter i tillegg krav til maksimal senteravstand og minste 
armeringsdiameter, henholdsvis 200 mm og 12 mm. 
3.2.2 Minimum slakkarmering 
Minste armeringsareal er hovedsakelig angitt for å hindre sprø bruddformer og store 
riss, jamfør EK2-1-1 avsnitt 9.1(3). Men minimumsarmeringen skal også oppta krefter 
som oppstår ved tvungne påvirkninger. Temperaturlast inngår som en tvungen 
påvirkning og det vil derfor kunne diskuteres hvorvidt temperaturvirkninger skal tas 
med i analysen i bruddgrensetilstand, eller om virkningen allerede er tatt høyde for 
gjennom minimumsarmeringen, jamfør EK2-1-1, 2.3.1.2(3). Denne rapporten følger 
norsk praksis som inkluderer temperaturlast i bruddgrensetilstand. [30] 
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Minimum lengdearmering beregnes etter EK2-1-1, NA.9.2.1.1. Beregningene tar i 
bruk verdiene fra Tabell 3-4 og forutsetter en tverrarmering med tverrsnitt         
som blir lagt ytterst mot betongoverflatene. Beregningene gjengis i sin helhet i 
Vedlegg 2. Resultatene viser at det kan velges en lengdearmering på 35        i 
underkant og 60        i overkant. Dette gir: 
                    
  
                    
  
 
Håndbok V499, 5.3.7.6.5 setter krav om at alle overflater skal være dobbeltarmert. 
De utstikkende flensene kan betraktes som egne platetverrsnitt og underkanten av 
flensen armeres derfor med samme lengdearmering som overkanten;        . 
 
I kapittel 9 kommer det frem at en antatt tverrarmering i overkant av flens,        , 
er tilstrekkelig. Kravet om dobbeltarmering gjelder også her og gir en tilsvarende 
tverrarmering i underkant av flens. 
 
Av hensyn til innfesting av kantdragere bør flensens sidekant armeres med 
lengdearmering og skjærarmering. 
 
Minimum skjærarmering beregnes etter EK2-1-1, NA.9.2.2(5), jamfør Vedlegg 2. Det 
velges å legge inn skjærarmeringsenheter med tverrsnitt     og en senteravstand i 
lengderetning lik 150 mm. Senteravstanden i tverretning settes lik 600 mm for å 
kunne ”hektes” på lengdearmeringen. Dette gir et skjærarmeringstverrsnitt per 
lengdeenhet som tilfredsstiller minimumskravet med god margin: 
   
 
 
     
   
    
   
  
 
      
  
                    
Figur 3-4 illustrerer aktuell innledende slakkarmering. Senteravstand   refererer til 
tverretning. 
 
 
Figur 3-4 Slakkarmert brutverrsnitt 
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3.3 Spennarmering 
Spennbetong er betong hvor hele eller deler av armeringen påføres en forspenning. 
Den overordnede hensikt er å kompensere for betongens lave strekkfasthet. Bruk av 
spennarmering åpner for større spennvidder for konstruksjoner og er i så måte særlig 
aktuell for bruer.   
3.3.1 Virkemåte 
Spennarmering er armering som er gitt en intialtøyning med en strekkraft. 
Strekkraften overføres som trykk i betongen ved endeforankringer eller ved heft 
mellom betong og spennarmeringen. Det er ønskelig å påføre trykkspenning pga. 
betongens lave strekkfasthet[13]. Prinsippet kan illustreres som vist i Figur 3-5 
 
Figur 3-5 Sentrisk spennarmert bjelke 
Trykkspenningen fra forspenningen reduserer den resulterende strekkspenningen i 
underkant av bjelken. Ved å velge passende spennkraft kan strekkspenningen i 
midtsnitt og underkant unngås helt. I tidligere praksis var dette et vanlig kriterium for 
valg av spennkraft.[13] 
Ved å flytte spennarmeringen fra tyngdepunktet ned mot underkant av bjelken, 
optimaliseres virkningen. Ideelt sett bør spennarmeringsprofilen ha lik form som 
momentforløpet fra de ytre lastene, se Figur 3-6. 
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Figur 3-6 Bjelke med krum spennarmering 
På grunn av krummingen vil spennarmeringen prøve å rette seg ut når den strekkes i 
endene. Siden den ligger inne i betongen er dette ikke mulig. Fordelte, 
nedoverrettete tverrkrefter fra betongen holder spennarmeringen på plass. Dette 
betyr igjen at den krumme spennarmeringen gir fordelte, oppoverrettete krefter på 
betongen. Dette utgjør en ”løftekraft” som gir bjelken en oppbøyning. En spennarmert 
fritt opplagt bjelke uten ytre lastvirkning vil dermed få en liten oppbøyning. Dette 
representerer det overordnede formål med spennbetong; å påføre betong en 
trykkspenning med størrelse og fordeling slik at virkningen av ytre laster motvirkes. 
For flerfelts bjelker er det vanlig med ondulerende spennarmering. Det vil si at 
armeringen ”bølger” langs bjelken alt etter hvor strekkspenninger vil oppstå, se Figur 
3-7. Lastbalanseringen følger samme prinsipp som for den fritt opplagte bjelken, men 
på grunn av maksimalkrummingskrav må flere spennarmeringsenheter benyttes og 
forankres i knekkpunktet over midtstøtten.  
 
Figur 3-7 Ondulerende spennarmering 
I lys av betongens neglisjerbare strekkfasthet kan to hovedfordeler med spennbetong 
presenteres [13] 
1. Opprissing og rissvidder begrenses. Fordel for tetthet og bestandighet. 
2. Nedbøyning reduseres pga. oppbøyning fra forspenningen, og økt bøyestivhet 
som følge av redusert opprissing. 
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3.3.2  Forspenningsmetoder 
Det skilles mellom to forspenningsmåter; føroppspenning og etteroppspenning. 
Forskjellen bunner i om spennstålet påføres strekk før eller etter at betongen er støpt 
og herdnet. 
Ved føroppspenning spennes stålet opp mellom egne motholdskonstruksjoner og 
betongen støpes omkring i direkte kontakt med den forspente armeringen. Kraften i 
spennarmeringen blir overført til betongen som heftspenninger mellom armering og 
betong. Føroppspenning er hovedsakelig aktuell for fabrikkproduserte 
betongelementer da metoden drar nytte av permanent bygde spennbenker. 
Produksjonsmetoden fører også til begrensninger hva gjelder spennarmeringsprofil. 
Det benyttes vanligvis gjennomgående rettlinjet spennarmering med konstant 
eksentrisitet [13]. 
Ved etteroppspenning spennes stålet først opp etter at betongen er støpt og herdnet. 
Spennarmeringen tres gjennom utsparingskanaler i den støpte konstruksjonen og 
spennes opp med betongkonstruksjonen selv som mothold. Armeringen låses mot 
innstøpte forankringsplater. Forankringsplatene betegnes som aktive eller passive 
basert på hvilken av dem jekkraften påføres. Det mest vanlige er et aktivt anker i den 
ene enden og et passivt i den andre, men det er også mulig at begge ender er aktive. 
Da vil armeringen spennes opp fra begge sider. Heftforbindelse mellom betong og 
spennarmering etableres ved å injisere utsparingsrørene med en sementbasert 
mørtel. Den samme mørtelen beskytter armeringen mot korrosjon. Ved 
etteroppspenning er det enklere å føre spennarmeringen med ønsket krum profil. 
Krummingen begrenses kun av enhetenes tøyelighet. Typiske bruksområder for 
etteroppspenning er større plasstøpte konstruksjoner som for eksempel bruer og 
betongplattformer. 
3.3.3 Spennstål 
Full forspenning av en konstruksjon, dvs. ingen strekkspenninger i 
bruksgrensetilstand, forutsetter at det benyttes spennstål av høy fasthet. Dette 
skyldes deformasjonslastene kryp, svinn og relaksasjon som reduserer 
spennkreftene over tid. 
Materialegenskaper for spennstål hentes fra EK2-1-1 avsnitt 3.3. Karakteristisk 
flytegrense for høyfast stål settes lik 0,1% grensen fp0,1k. Denne verdien tilsvarer 
flytegrensen fyk for slakkarmeringen. 0,1% henviser til inelastisk tøyning, altså 0,1 % 
avvik fra lineært elastisk tøyning, eller Ɛinelastisk = 0,001. Figur 3.9 i EK2-1-1 gjengis her 
som Figur 3-8, og viser et typisk arbeidsdiagram for spennstål.   
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Figur 3-8 Typisk spenning-tøyningskurve for spennstål 
Ved tverrsnittsdimensjonering i bruddgrensetilstand skal en av følgende 
dimensjoneringsforutsetninger legges til grunn: 
1. Fastning etter fpd til en tøyningsgrense Ɛud.                                                                         
Nasjonalt tillegg NA.3.3.6 angir verdier for tøyningsgrensen.  
2. Konstant stålspenning lik fpd uten begrensing av tøyning.                             
Dette er det mest vanlige alternativet [13]. 
EK2-1-1 åpner dermed for en idealisering. Figur 3-9 viser forutsetningene, og er en 
redigert kopi av Figur 3.10 i EK2-1-1. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 3-9 Idealisert spenning-tøyningskurve for spennstål 
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Spennstål fremstilles som regel av tråder med diameter 4-5 mm med karakteristisk 
flytegrense fp0,1k = 1500 -1800 MPa. Altså tre ganger mer enn flytegrensen fyk for 
slakkarmeringen. Vanligvis vikles et begrenset antall tråder sammen til et spenntau 
som igjen bygges sammen til større enheter, spennkabler. 
3.3.4 Spennarmering i referansebru 
Spennarmeringen som blir nyttet i referansebruen består av 15 tau per kabel. Hvert 
tau har et areal lik 150 mm2. Spennsystemet er av typen DYWIDAG 6815. Det første 
sifferet henviser til tverrsnittsareal av hvert tau målt i tommer, de to siste angir antall 
tau per kabel. Spennkablene tres gjennom korrugerte stålrør med diameter lik       
100 mm. Data for spennsystemet er hentet fra leverandørens produktblad           
ETA-06/0022 [17]. 
DYWIDAG 6815 
Kabelareal Ap= 15∙150 mm
2 2 250 mm2 
Karakteristisk strekkfasthet fpk 1860 Mpa 
Karakteristisk flytegrense fp0,1k 1600 Mpa 
E-modul Ep 195000 Mpa 
Materialfaktor γs 1,15 
Dimensjonerende stålspenning     
      
  
 1391 Mpa 
Tabell 3-6 Materialegenskaper for spennarmering 
Overdekning og senteravstand 
Overdekningskrav for spennarmering skiller seg fra overdekningskravene for 
slakkarmeringen.  
Den minste overdekningen av hensyn til heft mellom betong og sirkulære kabelrør, 
       gis av Tabell NA.4.2 i EK2-1-1 som                                 .    
For referansebruen er dermed            . 
Den minste overdekning av hensyn til bestandighet,        , gis nå av Tabell  
NA.4.5N i EK2-1-1. Tabellen gir 60 mm for XD1 og 45 mm for XC3. Håndbok V499 
overstyrer standarden ved å sette en nedre grenseverdi for overdekningen lik 50 mm,  
jamfør V499 Tabell 5.4. 
 
Toleransekravet,      , angis av V499 avsnitt 5.3.6.2.3 som     mm dersom  
minimumsoverdekningen      er større enn 70 mm. 
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Dette gir overdekningskrav som vist i Tabell 3-7. 
 
Eksponeringsklasse                                            
XD1, overside 80 60 10 80 20 100 
XC3, underside 80 50 0 80 20 100 
Tabell 3-7 Overdekningskrav, spennarmering 
I henhold til EK2-1-1 avsnitt 8.10.1.3 skal etteroppspente spennkabler plasseres og 
utføres slik at: 
 Betongen kan utstøpes sikkert uten at kabelkanalene skades. 
 Betongen kan motstå omlenkningskrefter i områder med krummede kabler. 
 Injiseringsmasse ikke vil lekke inn i øvrige kabelkanaler under injisering. 
 Tilstrekkelig heft mellom betong og kabelkanaler oppnås. 
Minste frie avstand mellom kabelrør gis av Figur 8.15 i EK2-1-1, og gjengis her som 
Figur 3-10. 
 
Figur 3-10 Minste frie avstand mellom kabelkanaler 
Figuren gir en minimum horisontal og vertikal avstand mellom spennkabelrør lik         
100 mm. 
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Plassering av forankring 
Forankringene i referansebruen er av typen Multi Anker, MA. Produktbladet           
ETA-06/0022 [17] gir spesifikasjoner, og Figur 3-11 viser et eksempel. 
 
Figur 3-11 Eksempel på et betonginnstøpt Multi Anker-system [23] 
Bestanddelen over lengden e* viser kileplaten. Vedlegg 5 i ETA-06/0022 oppgir at 
denne kan være 60 mm. Selve ankeret har en lengde   lik 200 mm, og 
utvidelseslengden  er lik 390 mm. Dette gir en total ankerlengde lik 650 mm. 
Spiralen rundt ankeret fungerer som armeringsbøyler som skal kompensere for den 
lokale trykkpåkjenningen.  
I følge EK2-1-1 avsnitt 3.4.1.2.1 bør ikke forankringer plasseres i området med 
spenningskonsentrasjoner. For et brudekke vil spenninger på grunn av egenlast 
være retningsgivende, og spenningskonsentrasjoner vil oppstå i feltmidte og over 
støtter. Forankringene kan derfor heller plasseres i støpeskjøter. For referansebruen 
innebærer dette en aktiv forankring 5,6 meter til høyre for hver av de to søylene. 
For en oppnådd sylindertrykkfasthet lik 33 MPa oppgir ETA-06/0022 Vedlegg 9 at 
senteravstanden mellom forankringen ikke skal underskride 395 mm. I samme 
vedlegg oppgis minimum kantavstand som: 
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Kabelføring 
Kabelføringen må tilpasses de tre byggefasene. Dette resulterer i tre kabelgrupper 
som vist i Figur 3-12. Hver kabelgruppe er passivt forankret i venstre ende og aktivt i 
høyre.
 
Figur 3-12 Inndeling av kabelgrupper 
Som figuren viser er kabelføringen plassert med utgangspunkt i bøyemomentforløpet 
i brudekket. På den måten vil spennarmeringen plasseres der konstruksjonen har 
strekk, typisk i underkant i felt og i overkant over opplegg. 
Hver kabelgruppe består av seks spennkabler. Over midtstøttene, i snitt B, 
overlapper to kabelgrupper og tverrsnittet vil dermed bestå av tolv kabler, jamfør    
Figur 3-13. Dette er gunstig da støttemoment ofte blir dimensjonerende. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 3-13 Kabelplassering i felt og midtstøtte 
Hver kabelgruppe spennes opp etter tilstrekkelig herding av den tilhørende 
byggefasen. Tilstrekkelig herding konkretiseres ved å angi en minsteverdi for 
betongens trykkfasthet ved oppspenning. I prosjekteringsgrunnlaget er denne satt lik 
32 MPa. Dette tilsvarer syv dager med herding, jamfør avsnitt 4.3.2. 
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Retningslinjer for den eksakte kabelføring kan angis ved å regne ut maksimalverdier 
for avstanden mellom tyngdepunktet til tverrsnittet og tyngdepunktet til 
spennarmeringen, se Figur 3-14. I tillegg oppgir leverandør den maksimale 
krumningen kablene kan utsettes for. I følge ETA-06/0022 Tabell 8, er denne satt til 
7,2 meter. 
 
 
 
 
Figur 3-14 Parametre for kabelføring 
Tabell 3-8 og Figur 3-15 oppsummerer nødvendige avstander for utregning av 
eunderkant og eoverkant. 
 
Tabell 3-8 Avstander for beregning av eksentrisiteter 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 3-15 Hjelpefigur for beregningen av eoverkant 
 
Eksentrisitetene blir dermed: 
                         
   
 
         
                          
   
 
                                            
100 mm
Overside 75 mm
Underside 65 mm
25 mm
100 mm
574,7 mm
725,3 mm
Avstand fra tverrsnittets tyngdepunkt
Til overkant
Til underkant
Krav til overdekning
Diameter
Slakkarmering
Spennkabel
Slakkarmering
Kabelrør
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For å imøtekomme leverandørens krav til senteravstand mellom forankringer, må 
kabelføringen etter hver midtstøtte splittes, se Figur 3-16.  
 
Figur 3-16 Splitting av kabelføring ved forankring 
Spennkabler i støpeskjøter vil i praksis skjøtekoples med bevegelige 
skjøtekoplinger[20]. Siden forankringene i denne rapporten er plassert i støpeskjøtene, 
er dette ikke av relevans for denne rapporten. 
Oppspenningskraft 
EK2-1-1 avsnitt 5.10.2.1 angir den største kraften som kan påføres en spennkabel: 
               
 Ap er spennarmeringens tverrsnittsareal. 
                             = største spenning påført spennkabelen.  
Dersom kraften i jekken kan måles med en nøyaktighet på   5 % av den endelige 
verdien av forspenningskraften, tillates overspenning. Det vil si at       kan økes til 
0,95      . Dette kan være særlig aktuelt der det oppstår uventet høy friksjon ved 
oppspenning av lange kabler [13]. 
Oppsummert gir dette følgende begrensninger for spennkraften: 
Ved oppspenning                                                           
Resulterende spennkraft                                                    
For referansebruen velges det å spenne opp med 90 % av den karakteristiske 
flytegrensen       . 
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4. Laster 
Håndbok V499 definerer en last som enhver form for påvirkning som medfører 
spenninger eller tøyninger i en konstruksjon. Lastene som er aktuelle for en 
brukonstruksjon klassifiseres i fire kategorier: 
 Permanente laster 
 Variable laster 
 Deformasjonslaster 
 Ulykkeslaster 
Inndelingen er basert på lastegenskaper og sannsynlighet for opptreden. 
4.1 Permanente laster 
Kategorien omfatter laster som anses som konstante innenfor aktuelt tidsrom og 
omfatter: 
 Egenlast 
 Tyngde av permanent ballast og utstyr 
 Permanent del av vanntrykk 
 Jordtrykk, vekt av jord og andre fyllmasser 
Det vil ikke være vann i nærheten av referansebruen og vanntrykk kan dermed sees  
bort fra. Jordtrykk kan betraktes som en permanent last, men det velges å ikke 
behandle dette nærmere. 
4.1.1 Egenlast 
Egenlast regnes som tyngden av alle permanente deler av konstruksjonen. For 
betongkonstruksjoner vil tyngden være avhengig av betongtype og 
armeringsmengde. Håndbok V499, 5.3.2.1.4 angir en minimumsverdi for 
tyngdetetthet til armert betong dersom det ikke foretas nøyaktigere beregninger. 
Verdien er bestemt som γ = 25 kN/m3. I tillegg til selve overbygningen skal 
kantdragere, rekkverk og belegning inkluderes i egenlasten. Endeskjørt og vanger 
sees bort fra i denne rapporten. 
4.1.2 Overbygning 
  
 
 
 
Egenlast av overbygningen blir dermed :          
  
  
                 
  
 
 
Verdien for tverrsnittsarealet 
er hentet direkte fra 
programvaren NovaFrame 
som presenteres senere i 
rapporten. Figur 4-1 Areal av overbygningstverrsnitt 
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4.1.3 Kantdragere 
 
 
 
 
 
Egenlast av hver kantdrager blir:       
  
  
             
  
 
 
4.1.4 Rekkverk 
Det skal i prinsippet benyttes rekkverk på alle bruer. Det overordnede formål er å 
redusere skadeomfanget på mennesker og materiell ved utforkjøringsulykker [15]. 
Brurekkverk skal fange opp kjøretøyer på avveie på en kontrollert måte og lede 
kjøretøyet langs rekkverk eller i en liten vinkel tilbake mot kjørebanen [14]. For bruer 
skilles det mellom to styrkeklasser avhengig av hvor alvorlige konsekvensene av 
gjennombrudd er. Normalt brukes styrkeklasse H2.                                                         
Antatt egenvekt settes lik                
4.1.5 Belegning 
Valg av belegningsvekt skal fastsettes slik at alle fremtidige egenlastsituasjoner 
dekkes, og må velges i hvert enkelt tilfelle. Av viktige faktorer som styrer valget 
nevnes brutype, spennvidder og trafikkmengde. Håndbok V499 Tabell 2.3 angir 
minimumskrav for belegningsvekt basert på årsdøgntrafikk og spennvidder. 
Årsdøgntrafikk, ÅDT, er middelverdien av antall passerende kjøretøy hvert døgn. 
Verdier for ÅDT kan finnes i Statens vegvesens vegkart. Referansebruen er fiktiv, og 
de antas her en ÅDT på over 2000 biler. Bruens spennvidder varierer fra                
22,5 m – 28 m. Dette gir et minimumskrav for belegningsvekt lik 3,0 kN/m2 og 
belegningstykkelse lik 120 mm. Med føringsbredde 8,5 m blir linjelasten langs 
bruoverbygningen: 
       
  
  
           
  
 
 
 
 
 
 
 
 
Kantdragerne skal sørge for kontrollert 
avrenning. Håndbok V161[14] setter krav 
til geometri. Avstanden fra overkant 
slitelag til topp skal ikke underskride 180 
mm. Foreslått geometri innfrir krav og gir 
et omtrentlig tverrsnittareal på 0,27 m2. 
Figur 4-2 Geometri av kantdragere 
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4.2 Variable laster 
Laster som varierer i tid og varighet regnes som variable laster. Kategorien omfatter: 
 Naturlaster 
 Trafikklaster 
 Støt og fortøyningslaster fra ferge 
 Last fra variabel ballast 
 Laster påført i midlertidige faser 
Naturlaster 
Naturlaster skyldes, som navnet tilsier, naturforhold. I denne sammenheng betraktes 
primært vindlast og temperaturlast. I tillegg vil forhold som jordskjelv, is, bølger, 
strøm, snø, vannstandvariasjon og skred kunne være aktuelle for en brukonstruksjon. 
Returperioden for den karakteristiske verdien til en variabel last settes lik 50 år. Dette 
innebærer at sannsynligheten for at ekstremalverdien for lasten skal opptre i et 
hvilket som helst år, er lik 0,02. 
4.2.1 Snølast 
NS-EN 1991-1-4 utgjør beregningsgrunnlaget for snølast. For vegbruer regnes det 
med at snølast og trafikklast ikke opptrer samtidig, og lasten kan dermed sees bort 
fra. Dette er i overensstemmelse med håndbok V499 avsnitt 2.5.1. 
4.2.2 Vindlast 
EK1-1-4 utgjør beregningsgrunnlaget for vindlast. Håndbok V499 2.5.2 deler vindlast 
på brukonstruksjoner i tre vindlastklasser etter dynamisk lastvirkning og spennvidde. 
Dynamisk lastvirkning skal vurderes i hvert tilfelle, men ifølge EK1-1-4 NA.8.2(1) er 
dynamisk beregning ikke nødvendig for brudekker med vanlige tverrsnittsformer og 
spennvidder mindre enn 40 meter. Den lengste spennvidden i referansebruen er 28 
meter, og dynamisk lastvirkning er derfor ubetydelig. Dette gjør at vindlastklasse I 
kan benyttes. 
Basisvindhastighet 
Referansevindhastigheten for Trondheim kommune,     , er gitt i EK1-1-4 Tabell 
NA.4 (901.1) som 26 m/s. Denne verdien defineres som midlere hastighet over et 
antatt flatt landskap. Videre gjelder verdien for havnivå og en returperiode på 50 år. 
For å tilpasse vindhastigheten til lokale forhold modifiseres den ved hjelp av fire 
faktorer: 
 Cdir tar hensyn til vindretning og settes lik 1,0. 
 Cseason tar hensyn til årstidsvariasjon og settes lik 1,0. 
 Calt tar hensyn til nivåforskjeller og settes lik 1,0. 
 Cprob tar hensyn til andre returperioder enn 50 år. V499 2.5.2.5 slår fast at ferdig 
konstruksjon skal kontrolleres for en returperiode på 50 år. Dermed blir også 
Cprob  lik 1,0. I konstruksjonsfasen settes derimot returperioden til 10 år. 
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EK1-1-4, NA.4.2(2)P Merknad 2 gir basisvindhastigheten: 
                                                  
 
 
   
 
 
 
Stedsvindhastighet 
Basisvindhastigheten modifiseres videre ved to faktorer: 
 Cr(z) er terrengets ruhetsfaktor. Ruhetsfaktoren er en logaritmisk funksjon som 
bestemmer formen på middelvindprofilet. EK1-1-4 Formel 4.4 gir 
            
 
  
                           
 Kr = Terrengruhetsfaktor 
Området bruen ligger i er klassifisert som terrengkategori II.          
Tabell NA.4.1 i EK1-1-4 gir Kr = 0,19 
 z = Overbygningens høyde over terrenget.                                        
Verdien varierer, men kan settes lik 10 meter i følge 
prosjekteringsgrunnlaget. 
 Z0 = Ruhetslengden. Denne oppgis i Tabell NA.4.1 som 0,05 meter. 
 Zmin = Minimumshøyde. Tabell NA.4.1 gir Zmin = 2 meter. 
 Zmax settes lik 200 meter ifølge EK1-1-4, 4.3.2(1). 
Dette gir               
  
    
         
 C0(z) er en terrengformfaktor og behandles i EK1-1-4, 4.3.1(1). Det antas at 
terrengformen ikke øker vindhastigheten med mer enn 5 %.                        
Dette gir C0(z) = 1,0. 
De to faktorene Cr(z) og C0(z) modifiserer altså basisvindhastigheten ved å ta hensyn 
til bruens høyde over terrenget og terrengets karakteristikk. Stedsvindhastigheten, 
       regnes ut fra Formel 4.3 i EK1-1-4. 
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Vindkasthastighetstrykk 
I følge håndbok V499 avsnitt 2.5.2.2 skal lastvirkninger i vindlastklasse 1 beregnes 
på grunnlag av kasthastighetstrykket ved bruens høyeste punkt. 
Vindkasthastighetstrykket er gitt ved ligning NA.4.8 i EK1-1-4: 
                 
                 
 ρ er luftdensitet og kan settes lik 1,25 kg/m
3 
 kp er en toppfaktor lik 3,5 
 Iv(z) betegnes turbulensintensitet og tilsvarer forholdet mellom standardavviket 
for momentanvindhastigheten og stedsvindhastigheten. Formel 4.7 i EK1-1-4 
gir utregning, og turbulensfaktoren K1 settes lik 1,0. 
      
  
          
 
  
 
 
   
        
  
     
       
Dette gir vindkasthastighetstrykk: 
                    
                       
  
  
 
4.2.2.1 Vindlast uten vegtrafikk 
Tre retninger er aktuelle for vindlasten.  
 Vindlast på tvers av brutverrsnittet, i x-retning 
 Vindlast vinkelrett på brudekket, i z-retning 
 Vindlast langs brudekket, i y-retning 
Vindlast på tvers av brutverrsnittet, i x-retning, gis av Formel 8.2 i EK1-1-4: 
     
 
 
     
            
 C er en vindlastfaktor som gis som Ce ∙ Cfx 
 Ce = 2,35 er en eksponeringsfaktor som hentes fra Figur 4.2 i EK1-1-4.  
 Cf,x er en kraftfaktorer som for vanlige bruer kan settes lik 1,3, jamfør 
EK1-1-4 8.3.1(1) Merknad 2. 
 Aref,x er et referanseareal som gis i avsnitt 8.3.1(EK1-1-4) som       .       
Tabell 8.1 i standarden definerer       som bruoverbygningens høyde + 
rekkverkstillegg. Lengden L settes lik 1 meter. 
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Håndbok V499 avsnitt 2.5.2.2 gir en utregningsmåte som skiller seg noe fra EK1-1-4. 
Her baseres vindlasten på vindkasthastighetstrykket, og angis som: 
                                           
  
 
 
  i formelen tilsvarer     , og CD tilsvarer Cf,x.  
De to utregningsmåtene gir omtrentlig samme resultat, men det velges å benytte 
konservative verdier, dvs. Fw,x =2,46 kN/m. V499 sier også at vindlasten skal 
reduseres med inntil 50 % på deler av konstruksjon dersom dette gir ugunstig 
virkning. 
Vindlasten vinkelrett på brudekket, i z-retning, gis i EK1-4-4 avsnitt 8.3.3 som: 
     
 
 
     
           
 Vindlastfaktoren gis som C = Ce ∙ Cf,z hvor kraftfaktoren Cf,z  settes lik  0,9 
        er lik produktet av den eksponerte bredden b og lengden L. Med 
eksponert bredde menes føringsbredden + bredden av kantdragere. Denne blir 
derfor lik 8,5 + 1 = 9,5 meter. 
     
 
 
                                
  
 
 
Håndbok V499 angir denne lasten som:                    hvor CL tilsvarer Cf,z. 
Resultatet er likt for de to formlene. 
I følge EK1-1-4 kapittel 8.3.3 (5) kan linjelasten plasseres med en eksentrisitet: 
  
 
 
 
    
 
     . Dette gir et vridningsmoment qM(z) som ikke betraktes 
nærmere i denne rapporten. 
 
Vindlasten langs brudekket, i y-retning, gis i EK1-1-4 avsnitt 8.3.4 (1) som           
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4.2.2.2 Vindlast med vegtrafikk 
Brukonstruksjoner i vindlastklasse I skal i henhold til V499 2.5.2.5 kontrolleres for 
samtidig virkende vindlast og trafikklast. Trafikklast forstås her som vindflaten til 
kjøretøyene, og regnes som en rektangulær flate med høyde lik 2 meter og lengde lik 
den som gir mest ugunstig virkning. Rekkverkstillegget tas ikke med i beregningene. 
I følge EK1-1-4 NA.8.1(4) skal to vindfelt betraktes: 
1. Vindfelt hvor kastvindhastigheten ved kjørebanens høyeste punkt er 35 m/s. 
Dette tilsvarer en øvre grenseverdi. Kastvindhastigheten er gitt i NA.4.4: 
                      
 
 
 
2. Vindfelt med returperiode lik 50 år. 
                                              
 
 
 
Det første vindfeltet blir gjeldende siden kastvindhastigheten er lavest. Dette gir nye 
verdier for stedsvindhastighet, basisvindhastighet og vindkasthastighetstrykk. 
  
     
  
          
 
  
              
      
 
 
 
  
  
  
    
           
 
     
          
      
 
 
 
  
      
 
 
     
                                                           
                
 
 
                                   
  
  
 
Verdiene gir nye vindlaster i de tre retningene.                                                           
Vindlast på tvers av brutverrsnittet blir nå: 
    
  
 
 
     
            
  
 
 
                          
  
 
 
Cf,x endres siden      nå gjelder bruoverbygningens høyde + kjøretøyenes høyde: 
    
            . I følge Figur 8.3 i EK1-1-4 gir dette Cf,x
* = 1,56. 
Vindlastfaktoren og referansearealet skiller seg dermed fra vindlast uten vegtrafikk: 
 
                         
      
                     
 
 
 
Håndbok V499 gir: 
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Vindlast vinkelrett på brudekket blir: 
    
  
 
 
     
            
 
 
                                   
  
 
 
Og i V499:      
    
       
                                 
  
 
  
 
Vindlast lang brudekket blir:     
  
 
 
     
       
  
 
 
4.2.2.3 Oppsummering vindlast 
Tabell 4-1 viser hvordan lastparametrene endrer seg med og uten vegtrafikk. 
  
Vindlast 
Uten vegtrafikk Med vegtrafikk 
                  (m/s) 26 22,8 
                   (m/s) 26 22,8 
              (m/s) 26,18 22,97 
           (kN/m
2) 0,995 0,767 
                     (m) 1,9 3,3 
      1,3 1,56 
Tabell 4-1 Lastparametrer for vindlast 
Det registreres at det er høyden av kjøretøyene som utgjør forskjellen. Verdiene for 
vindhastighet og vindkast reduseres når kjøretøyene inkluderes.  
Tabell 4-2 oppsummerer vindlast i de tre retningene. Det antas at vindlast i x- og z-
retning, og i y- og z-retning kan opptre samtidig. 
  
Vindlast 
Uten vegtrafikk Med vegtrafikk 
              (kN/m) 2,46 3,95 
              (kN/m)               
             (kN/m) 0,62 0,99 
Tabell 4-2 Vindlast med og uten vegtrafikk 
Bruer i alle vindlastklasser skal vurderes med hensyn til 
hvirvelavløsningssvingninger[8]. Hvirvelavløsningssvingninger oppstår som følge av 
alternerende hvirveldannelser på hver side av brutverrsnittet. Virkningen vil kunne gi 
flukturerende krefter på tvers av hovedstrømsretningen og vridningsmoment om 
skjærsenteret. Hvirvelavløsning beregnes ut fra EK1-1-4 Tillegg E, men er ikke 
medregnet i denne rapporten. 
Vindlast på søyler kan utregnes i EK1-1-4 avsnitt 7.6, men blir også sett bort fra i 
denne rapporten 
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4.2.3 Temperaturlast 
Beregningsgrunnlaget for temperaturlast er gitt i EK1-1-5 og i håndbok V499. 
Daglige og årstidsavhengige variasjoner i klimatiske forhold som lufttemperatur, 
solstråling og vindstyrke, vil gi variasjoner i temperaturfordelingen i de enkelte 
konstruksjonsdeler av en bru. I følge EK1-1-5 NA.6.1.2 kan temperaturfordelingen 
inndeles i fire hovedsegment: 
1. Jevnt fordelt temperaturandel,     
2. Horisontalt lineært varierende temperaturandel,      
3. Vertikalt lineært varierende temperaturandel,      
4. Ikke-lineært varierende temperaturdifferanse,     
 
Figur 4-3 Temperaturprofil, gjengivelse av Figur 4.1 i EK1-1-5. 
Håndbok V499 avsnitt 2.5.6.1 legger til at termisk påvirkning også skal omfatte: 
5. Forskjell i jevnt fordelt temperaturandel mellom konstruksjonsdeler 
6. Evt. temperaturdifferanse over veggtykkelse i kassetverrsnitt 
For referansebruen antas beskjedne tverrmomenter slik at bare temperatursegment 1 
og 2 er aktuelle, jamfør EK1-1-5, 6.1.4.3(1). Temperaturlast på søyler neglisjeres. 
4.2.3.1 Jevnt fordelt temperaturandel 
 
Den jevnt fordelte temperaturandelen avhenger av den laveste og høyeste 
temperaturen som kan forventes for bruen. Representativ minimums- og 
maksimumstemperatur for byggeplassen hentes fra isotermkart i EK1-1-5. 
Temperaturverdiene er målt ved havnivå, i skyggen og med en returperiode på 50 år. 
Det antas at bruen bygges i nærheten av Trondheim. Dette gir en 
maksimumstemperatur i intervallet 32   C til 34 ˚C, og en minimumstemperatur i 
intervallet -30  C til -25˚C. Verdiene skal justeres for byggestedets høyde over havet. 
Dette gjøres i henhold til NA.A.1 (1) ved å trekke fra 0,3˚C per 100 meter høyde for 
minimumstemperatur, og 0,65˚C per 100 meter høyde for maksimumstemperatur. 
I prosjekteringsgrunnlaget er temperaturene gitt som           og            . 
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Verdier for laveste og høyeste jevnt fordelte temperaturandel gis av Figur NA.6.1 i 
EK1-1-5, og er avhengig av Tmax, Tmin og type bruoverbygning.  
                  
                    
Karakteristiske verdier for temperaturintervaller gis av Formel 6.1 og 6.2 i EK1-1-5. 
Initialtemperaturen T0 kan normalt settes lik 10˚C, jamfør NA.A.1(3). 
                   —                                 Formel 6.1 
Temperaturendringen ∆TN,con vil føre til at brudekket får en kontraksjon i 
lengderetningen. 
                                                    Formel 6.2 
Temperaturendringen ∆TN,exp vil føre til at brudekket får en ekspansjon i 
lengderetningen. 
4.2.3.2 Vertikalt lineært varierende temperaturandel 
Temperaturforskjeller i vertikal retning kan forårsake lastvirkninger på grunn av 
fastholding mot fri krumming, jamfør EK1-1-5, 6.1.4(2). I følge NA.6.1.2 er det mulig å 
beregne en ikke-lineær temperaturfordeling, men håndbok N400 avsnitt 2.5.6.3 [16] 
slår fast at det vil være konservativt å benytte seg av en lineært varierende 
temperaturandel.  
Verdiene for lineært varierende temperaturdifferanseandel gis i Tabell NA.6.1. 
Tabellverdiene baseres på et slitelag på 50 mm. Dersom slitelagtykkelsen avviker fra 
50 mm må dette justeres for ved en faktor Ksur, jamfør EK1-1-5, Tabell NA.6.2. 
Overside varmere enn underside: 
                                  . 
Underside varmere enn overside: 
                              
Håndbok N400 avsnitt 2.5.6.3 sier at temperaturfordelingen skal antas slik at ∆T er lik 
0 i brutverrsnittets tyngdepunkt, og dermed ikke bidrar til den jevnt fordelte 
temperaturandelen. 
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4.2.3.3 Samtidighet av temperaturlaster 
Det antas nødvendig å ta hensyn til samtidig virkning av jevnt fordelt temperaturandel 
og vertikalt varierende temperaturandel, jamfør EK1-1-5, 6.1.5(1). Den mest 
ugunstige av lastkombinasjonene gis av Formel 6.3 og Formel 6.4: 
                                                                  Formel 6.3 
                                                                 Formel 6.4 
Reduksjonsfaktorene ωN og ωM er gitt av NA.6.1.5 som henholdsvis 0,35 og 0,75. 
Dette gir totalt åtte kombinasjoner: 
 
Kombinasjon nummer 1: ΔTM,heat + N * ΔTN,exp = 10.5 + 7.4  
Kombinasjon nummer 2: ΔTM,heat + N * ΔTN,con = 10.5 + (-10,5) 
Kombinasjon nummer 3: ΔTM,cool + N * ΔTN,exp = -8 + 7,4  
Kombinasjon nummer 4: ΔTM,cool + N * ΔTN,con = -8 +(-10,5) 
Kombinasjon nummer 5: M * ΔTM,heat + ΔTN,exp = 7,9 + 21  
Kombinasjon nummer 6: M * ΔTM,heat + ΔTN,con = 7,9 + (-30) 
Kombinasjon nummer 7: M * ΔTM,cool + ΔTN,exp = -6 + 21  
Kombinasjon nummer 8: M * ΔTM,cool + ΔTN,con = -6 + (-30) 
4.2.4 Trafikklast 
Beregningsgrunnlaget for trafikklast er gitt av EK1-2 og V499. Avsnitt 4.1(1) i EK1-2 
slår fast at regelverket gjelder for bruer med lengde mindre enn 200 meter.  
Med trafikklast menes belastning på kjørebane, skulder, gangbane, sykkelbane og 
midtdeler fra aktivitet på bruen. Belastningen gjelder både i horisontal og vertikal 
retning, og aktivitet gjelder lette kjøretøy, tunge kjøretøy og fotgjengere. 
Lastplasseringen skal representere mest ugunstig situasjon. Dette gjelder både i 
lengderetning og i tverretning. I tverretning begrenses lastplasseringen av tilgjengelig 
føringsbredde w. For referansebruen er denne 8,5 meter. 
Føringsbredden deles videre inn i lastfelt i henhold til Tabell 4.1 i EK1-2.  
 
 
 
 
 
 
 
Figur 4-4 Inndeling av lastfelt (Figur 4-1 i EK1-2) 
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Lastfeltet som gir mest ugunstig lastvirkning benevnes som felt 1. 
Referansebruen har en føringsbredde ≥ 6 meter, og følgende gjelder: 
Antall lastfelt:                                             
 
 
    
Bredde av lastfelt:                                        
Bredde av resterende areal:                                 
4.2.4.1 Vertikal trafikklast 
For å representere aktuelle trafikkvirkninger tar EK1-2 i bruk fire lastmodeller. 
 Lastmodell 1, LM1, representerer konsentrerte og jevnt fordelte laster, og skal 
dekke de fleste forventede trafikkmønstre. Ifølge 4.3.2 i EK1-2 tar modellen 
også hensyn til køtrafikk med en høy andel tunge kjøretøy. Modellen kan 
benyttes for generelle og lokale verifikasjoner. 
 
 Lastmodell 2, LM2, representerer en enkel aksellast som virker på et spesifikt 
kontaktareal. Modellen skal dekke dynamiske virkninger for kortere 
konstruksjonsdeler, og gjelder normal biltrafikk. Aksellasten skal plasseres på 
mest ugunstig måte. 
 
 Lastmodell 3, LM3, representerer en samling aksellaster og tar hensyn til 
spesialkjøretøy. Lastmodellen er relevant dersom det regnes med trafikk fra 
store industrikjøretøy med unormale laster. 
 
 Lastmodell 4 representerer lasten fra større folkemengder. Modellen vil være 
aktuell dersom det regnes med at mange mennesker vil oppholde seg på 
bruen samtidig. For små og mellomstore bruer vil LM4 aldri bli 
dimensjonerende [20]. 
For referansebruen velges det å se bort fra LM3 og LM4. Bruen er en vegbru uten 
fortau, og byggeplassen tilhører terrengkategori II som tilsier spredt bebyggelse. 
Situasjoner med store folkemengder på broen er derfor svært lite sannsynlig. I tillegg 
antas det at bruen ikke åpnes for unormal trafikk. 
Lastmodell 1 behandles i EK1-2 avsnitt 4.3.2. LM1 består av to delsystem: 
 Et tandemsystem, TS, som består av konsentrerte laster fra en dobbel aksling. 
Vekten av hver aksling settes lik αQ∙Qk hvor αQ er en korreksjonsfaktor. Bare 
ett tandemsystem skal betraktes per lastfelt, og systemet skal plasseres 
sentrisk i feltet. Kontaktflaten for hvert hjul regnes lik et kvadrat med sider 0,4 
meter. Lasten per hjul blir dermed 0,5∙αQ∙Qk. 
 
 Et system med jevnt fordelte laster, UDL. Lasten per kvadratmeter lastfelt er 
gitt som αq∙qk og skal plasseres med mest ugunstig virkning. 
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Lastmodellen illustreres i Figur 4-5 som er en gjengivelse av Figur 4.2a og b i EK1-2. 
 
 Figur 4-5 Lastmodell 1 
Korreksjonsfaktorene αQi og αqi hentes fra avsnitt NA.4.3.2 i EK1-2. Faktorene har 
gyldighet for bruer med spennvidde kortere enn 500 meter. Karakteristiske lastverdier 
Qik og qik hentes fra Tabell 4.2 i EK1-2. Dette gir vertikalkrefter som oppsummert i 
Tabell 4-3. 
Plassering 
TS-system UDL-system 
Aksellast αQi∙Qik    (kN) Jevnt fordelt last αqi∙qik   (kN/m
2) 
Lastfelt 1 Q1k∙αQ1 = 300∙1,0 = 300 q1k∙αq1 = 9∙0,6 = 5,4 
Lastfelt 2 Q2k∙αQ2 = 200∙1,0 = 200 q2k∙αq2 = 2,5∙01,0 = 2,5 
Resterende areal Qrk∙αQr = 0∙1,0 = 0 qrk∙αqr = 2,5∙1,0 = 2,5 
Tabell 4-3 Trafikklaster fra LM1 
Lastmodell 2 består av en enkel aksellast lik βQ∙Qak, jamfør EK1-2 avsnitt 4.3.3. 
Korreksjonsfaktoren βQ er gitt i NA4.3.3 som 1,0 og Qak settes lik 400 kN. Dette gir en 
enkel aksellast lik 400 kN som kan plasseres hvor som helst i kjørebanen. Dersom 
det er relevant kan det velges å betrakte kun ett hjul med last 200 kN.  
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                                                                         Figur 4-6 Lastmodell 2 (Figur 4.3 i EK1-2) 
 
Når trafikklasten senere skal implementeres i programvaren NovaFrame, må 
eksentrisiteter i forhold til senterlinjen oppgis. Eksentrisitetene for lastmodell 1 er vist 
i Figur 4-7 og Tabell 4-4.  
      
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 4-7 Eksentrisiteter, LM1 
 
 
 
Tabell 4-4 Eksentrisiteter for NovaFrame 
                                                                                                                                                                
Ecc-  (mm) Ecc+  (mm)
Lastfelt 1 -3750 -1750
Lastfelt 2 -750 1250
Resterende areal 1750 4250
Hjulenes kontaktflate skiller seg fra LM1 
og består nå av et rektangel med sider 
på 0,35 meter og 0,6 meter.  
Figur 4-6 er en gjengivelse av Figur 4.3 
i EK1-2, og viser kontaktflater og 
avstander for LM2. 
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4.2.4.2 Horisontal trafikklast 
Horisontal trafikklast kan deles inn i: 
 Bremse- og akselerasjonslast 
 Sentrifugalkraft 
 Sidelast 
Bremse- og akselerasjonslasten relateres til LM1 og betraktes som en langsgående 
kraft som virker på overflaten av kjørebanen. Kraften kommer av at kjøretøy bremser 
eller akselererer på bruen. 
Formel 4.6 i EK1-2 gir den karakteristiske verdien for bremsekraften: 
                                                               
L kan være hele brulengden eller en dellengde. Siden det er fastlageret i akse 1 som 
opptar horisontalkraften, velges det å betrakte hele brulengden på 75 meter. Dette vil 
være en konservativ tilnærmelse.  
                                                                      
Jevnt fordelt over bruens lengde: 
    
        
   
     
  
 
 
Sentrifugallast på grunn av trafikk oppstår som følge av horisontalkurvatur i 
kjørebanen. Lasten regnes som en punktlast med virkning på tvers av kjørebanen. 
Karakteristisk verdi avhenger av krumningsradien og maksimalvekten fra 
tandemsystemet i LM1. Lasten benevnes Qtk og behandles i avsnitt 4.4.2 og i Tabell 
4.3 i EK1-2. Siden referansebruen oppføres uten horisontalkurvatur blir dette ikke 
medregnet i rapporten. 
Sidelast virker på tvers av kjørebanen og skyldes usymmetrisk bremsing eller 
skrensing. Lasten vil virke samtidig som bremse- og akselerasjonslasten, men på 
tvers av bruens lengderetning. Lasten behandles i avsnitt 4.4.2(4) i EK1-2: 
                                  
Jevnt fordelt over bruens lengde gir dette: 
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4.3 Deformasjonslaster 
Deformasjonslaster er knyttet til materialegenskaper og påførte deformasjoner. 
Hovedsakelig er det setninger og tap av spennkraft som er årsaken. Siden 
søylefundamentene til referansebruen støpes på berg, kan setninger sees bort fra. 
Landkarene oppføres på fyllinger, men blir ikke behandlet nærmere i denne 
rapporten. 
Tap av spennkraft 
Målt jekkraft ved oppspenning vil av forskjellige årsaker reduseres noe. Reduksjonen 
betegnes spennkrafttap, og for etteroppspente kabler vil dette hovedsakelig skyldes 
to faktorer: 
 Umiddelbare tap på grunn av tøyningsdifferanse 
 Tidsavhengige tap på grunn av kryp, svinn og relaksasjon 
4.3.1 Umiddelbare tap av spennkraft 
Tap av tøyningsdifferanse skjer før heftforbindelse mellom spennarmering og betong 
er etablert. For etteroppspent armering vil dette skje før injiseringsmørtel blir tilført 
kabelrørene. Det er aktuelt å se på to forhold: 
 Låsetap ved at spennstålet glir før kilen låser seg i den aktive forankringen. 
 Friksjonstap på grunn av friksjon mellom spennstål og spennarmeringsrør. 
Låsetap 
Når spennstålet forankres med kilelåser vil det oppstå noen millimeter glidning av 
stålet når kraften overføres fra jekken til forankringen. Dette fører til et tap av 
opprinnelig spennkraft og betegnes låsetap. Verdien av låsetapet angis av produsent 
av spennarmering. For DYWIDAG 6815 oppgis det at låsetap på grunn av kilesetting 
og tauglidning, ∆LLås, er lik 6 mm. Glidningen gir et spennkrafttap ∆PLås som kan 
utregnes som vist i Tabell 4-5. 
 
  Formel Parametre involvert 
Relativ forkortelse       
     
 
 
                     
                           
 
Oppspenningstøyning         
     
  
 
     
     
 
                      
                     
                            
Spennkrafttap       
     
       
       
  
Tabell 4-5 Utregning av låsetap 
Låsetap har betydning for utnyttbarhet av spennarmering for meget korte spenntau. 
For lengre spenntau kompenseres tapet med en økning i jekkraften [13]. 
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Friksjonstap 
Når armeringskablene etteroppspennes vil det oppstå friksjonskrefter som motvirker 
glidningen mellom spennstålet og utsparingsrøret. Friksjonskreftene oppstår på 
grunn av normaltrykket fra spennstålet mot røret, fordi armeringen blir lagt med en 
kurvatur. Friksjon som skyldes tiltenkt kurvatur av utsparingsrør kalles 
kurvatureffekten[13]. Utsparingsrøret monteres ved at det holdes på plass punktvis. En 
metode som sjelden fører til en perfekt korrelasjon mellom tiltenkt og reell krumning. 
Det vil derfor oppstå tilleggskrumninger. Friksjon som skyldes denne 
tilleggskrumningen betegnes som lengdeeffekten da den er avhengig av 
spennstålets lengde.                                                                                           
Friksjonstapet ∆Pμ(x) er gitt i EK2-1-1 avsnitt 5.10.5.2: 
               
          
               angir kraften i aktiv ende under oppspenning, jmf. 3.3.4. 
   er friksjonskoeffisienten mellom spennkabel og kabelrør. Verdien hentes fra 
spesifikasjonene for spennsystemet. For DYWIDAG 6815 er   lik            [17]. 
 Tilleggskrumningen k angis i spesifikasjonene fra leverandør, og kan settes lik 
           . Dette er en verdi for utilsiktet vinkelendring per lengdeenhet. 
 x er avstanden langs spennkabelen regnet fra punktet hvor Pmax opptrer. 
 θ er summen av vinkelendringene over avstanden x. 
Friksjonstapet er lik null ved aktiv forankring, økende langs kabelen og størst ved 
passiv ende. Tapet kan ofte være betydelig, opp til 15 % ved passiv ende. Formelen 
viser at friksjonstapet kan reduseres på to måter: 
1. Sørge for lavest mulig friksjonskoeffisient   
2. Redusere spennkabelkrumning slik at vinkelendring θ reduseres. 
I tillegg vil friksjonstapet kunne reduseres ved overoppspenning eller ved å jekke fra 
begge ender.  Å jekke fra begge ender reduserer et tilleggstap som oppstår fra 
midtsnitt til ende. Overoppspenning gir motsatt rettede friksjonskrefter [13]. 
4.3.2 Tidsavhengige tap av spennkraft 
Tidsavhengige tap av spennkraft relateres til materialenes langtidsoppførsel. Effekten 
av langtidslast og uttørking påvirker betongen og spennstålet, og betegnes kryp, 
svinn og relaksasjon. Felles for betongens kryp og svinn er at de avhenger av: 
 Omgivelsens fuktighet. 
 Konstruksjonsdelens tverrsnittsdimensjon. 
 Betongsammensetning. 
Kryp er i tillegg avhengig av lastrelaterte parametre som påføringstidspunkt, varighet 
og størrelse. 
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Kryp 
Når en betongprøve påføres trykkspenning vil det først oppstå en momentan 
sammentrykning, jamfør Ɛco i Figur 4-8. Dersom trykkspenningen får virke over lengre 
tid, vil betongprøven fortsette å trykkes sammen utover den momentane 
sammentrykningen. Denne tilleggsdeformasjonen, Ɛcc, betegnes kryptøyning og fører 
til en volumendring som betegnes kryp.  
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 4-8 Virkning av spenningsnivå og varighet på betongtøyning [13] 
Kryptøyningen Ɛcc antas proporsjonal med betongspenningen σc.  I EK-2-1-1 avsnitt 
3.1.4(2) er tøyningen gitt som: 
                              
  
  
 
   er betongens tangent E-modul. Denne kan i henhold til EK-2-1-1, 3.1.4(2) settes 
lik           .                                 og for B45 blir: 
                        
   
  
              
 
Kryptallet φ t t0) er avhengig av: 
 Konstruksjonsdelens tverrsnitt 
 Betongens sammensetning 
 Omgivelsenes relative fuktighet og temperatur 
 
I utrykket står parameteren t for betongens alder ved et betraktet tidspunkt, mens t0 
er betongens alder ved belastningstidspunktet. Et ønske om kortest mulig byggetid 
gjør at forspenning og egenvekt påføres konstruksjonen så tidlig som mulig i forhold 
til påkrevet betongfasthet. I prosjekteringsgrunnlaget for referansebruen er det 
oppgitt at minimum sylindertrykkfasthet ved oppspenning, t0,skal være 32 MPa.   
Dette gir grunnlag for utregning av t0,min som er utført i Vedlegg 3. Resultatet viser at 
t0 kan settes lik 7 døgn.  
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Verdien for kryptallet etter uendelig lang tid, φ  ∞,t0), kan bestemmes av EK2-1-1 
Figur 3.1. Metoden forutsetter lineært kryp, dvs. at trykkspenningen ikke overskrider 
0,45fck(t0). Etter lang tid vil kryptallet gradvis tilnærme seg en bestemt verdi. Uendelig 
lang tid betegner derfor tiden det tar før kryptallet er tilstrekkelig utjevnet. Ofte er 
dette tidfestet som minst 50 år [13].  
 
Utvikling av kryptall ved en vilkårlig alder,  (t,t0), er gitt i Tillegg B i EK2-1-1: 
 
                    
 
 Det normerte kryptallet beregnes som                     
    er en faktor som tar hensyn til relativ fuktighet: 
       
  
  
   
       
 
        
 Faktorene αi tar hensyn til betongfasthetens betydning: 
    
  
   
 
   
                       
  
   
 
   
                       
  
   
 
   
           
Midlere trykkfasthet ved 28 døgn er gitt av Tabell 3.1 i EK2-1-1 
                   
 I henhold til håndbok V499 avsnitt 5.3.3.2.2 kan det antas 70 % relativ 
fuktighet, RH, for en bruoverbygning. 
 h0  betegnes effektiv tverrsnittstykkelse og er lik: 
   
              
 
 
           
                 
       
u er omkrinsen av betongoverbygningen. 
 
       
  
  
   
       
 
           
  
  
   
        
                     
 
        er en faktor som tar hensyn til virkingen av betongfastheten: 
       
    
    
       
       tar hensyn til betongens alder: 
      
 
       
     
 
 
          
       
 
     Det normerte kryptallet blir dermed: 
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 Faktoren          beskriver forholdet mellom kryputviklingen og tid etter 
belastning: 
          
    
       
      
   
        
     
                      
                            
 
Dette gir følgende formel for kryptall ved alder t: 
                          
   
        
     
 
Som tidligere nevnt står t for betongens alder ved et betraktet tidspunkt. Siden 
referansebruen oppføres i tre byggefaser, vil hver byggefase tilordnes et kryptall. I 
tillegg skal bruen kontrolleres for kryp ved åpning for trafikk og etter 100 år. 
I Tabell 4-6 er kryptall regnet ut for hver overbygningsdel i de ulike byggefasene, 
etter ferdigtilstand og etter 100 år. Det er antatt at betongens alder for første 
byggefase er 28 døgn og at betongen herder i totalt tre uker før neste byggefase 
tiltar. Etter 100 år vil kryptallet være tilnærmet likt for hele bruoverbygningen. 
 
 
Tabell 4-6 Kryptall for hver etappe av overbygningen 
Krypet i betongen vil medføre en kryptøyning i spennarmeringen, som igjen gir en 
reduksjon av spennkraften. For å beregne tapet blir det her nyttet en tilnærmet 
fremgangsmåte. Etter samråd med veileder er to metoder aktuelle:  
 
1. Snitt A-A i midtfeltet (Figur 3-12) betraktes. Det antas at kryptøyninger ikke fører 
til opprissing og beregningene utføres derfor i Stadium I, jamfør avsnitt 7.3.2. 
Metoden tar hensyn til armeringen i tverrsnittet og er helhetlig utregnet i Vedlegg 
4 - del 1. Resultatet viser en tøyningsreduksjon i spennarmering lik 
 
       
  
 
   
             
 
 
Byggefase 
1
Byggefase 
2
Byggefase 
3
Ferdig 
tilstand
Etter 
100 år
Kryptall Etappe 1 0,494 0,605 0,680 0,738 1,664
 t (døgn)                                                     
Alder av betong støpt i etappe 2  
28 49 70 36472
Kryptall Etappe 2 0,494 0,605 0,680 1,664
 t (døgn)                                                     
Alder av betong støpt i etappe 3  
28 49 36444
Kryptall Etappe 3 0,494 0,605 1,664
36500 t (døgn)                                                     
Alder av betong støpt i etappe 1      
28 49 70 91
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2. Både snitt A-A og snitt B-B blir betraktet. Det regnes med rene betongtverrsnitt, 
og middelverdien for tøyningsreduksjonen i de to snittene benyttes. Beregningene 
er gjengitt i Vedlegg 4 - del 2. Middelverdien for tøyningsreduksjon i 
spennarmeringen blir: 
 
      
           
 
             
 
Metode 2 blir benyttet videre i rapporten da verdien gir mest ugunstig lastvirkning. 
 
Svinn 
 
 
  
 
 
 
 
Uttørkingssvinn, Ɛcd, utvikler seg langsomt og er en funksjon av fukttransport 
gjennom herdet betong. Ɛcd kan betraktes om en ytre uttørking, og svinnet øker desto 
tørrere luften i omgivelsene er. Årsaken spores til kapillærkrefter og undertrykk i 
betongens porevolum [18]. 
                          
 Koeffisienten   avhenger av den effektive tverrsnittstykkelsen.                    
Tabell 3.3 i EK2-1-1 gir:                    
       er nominell verdi for uhindret svinntøyning. Tillegg B2 i EK2-1-1 gir: 
                           
      
   
               
 Koeffisientene             avhenger av typen sement.                                    
For sementklasse N er                     
                         
             
  
   
            
  
   
          
                         
     
  
                           
           
      
              
 
 
    er betongens alder ved begynnelsen av uttørkingssvinnet. Vanligvis når 
herdetiltakene avsluttes. Dette medfører at            . 
Uttørking av betong fører til at den krymper og det 
oppstår en svinntøyning Ɛcs. Svinntøyningen relateres til 
endring av fuktmengde i betongen og er derfor ikke 
avhenging av lastrelaterte parametre, jamfør Figur 4-9. 
Beregningsgrunnlaget for svinntøyning er gitt i   
EK2-1-1 avsnitt 3.1.4. 
 
Fri svinntøyning, Ɛcs, er sammensatt av to bidrag:               
                                      
Figur 4-9 Virkning av svinntøyning 
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Autogent svinn     , også kalt selvuttørkingssvinn, utvikler seg med betongens 
fathetsutvikling. Siden fasthetsutviklingen hovedsakelig skjer på et tidlig stadium, gjør 
også det autogene svinnet det.     kan betraktes som en indre uttørking. Årsaken 
spores til den kjemiske reaksjonen mellom vann og sement. Reaksjonen innebærer 
et volumtap fordi volumet av reaksjonsproduktene er mindre enn volumet av 
reaktantene. Volumtapet skaper igjen selvuttørkingsporer i betongen. Ved videre 
hydratisering forbrukes porevannet og porestrukturen i betongen tømmes dermed for 
vann [18]. 
Den autogene svinntøyningen følger av: 
                  ∞  
     ∞  er endelig autogent svinn etter lang tid: 
    ∞                
                             
           
          
Siden referansebruen oppføres i tre byggefaser vil parameteren t være ulik for 
overbygningsdelene. Tilsvarende som for kryptallet bør det derfor regnes ut 
svinnverdier for hver brudel etter hver byggefase. I denne rapporten foretas en 
konservativ forenkling ved å bare benytte langtidsverdiene for svinntøyningen. Etter 
lang tid vil                     gå mot 1, og den frie svinntøyningen kan utrykkes: 
        ∞      ∞                 ∞           
   
For et armert tverrsnitt bør den frie svinntøyningen nedskaleres. Dette gjøres ved å 
betrakte en fiktiv kraft som gir armeringen samme tøyning som    . 
Beregningsgangen for dette er gjengitt i Vedlegg 5 for snitt A-A. Resultatet er en 
resulterende svinntøyning ved armeringen: 
                   
   
I samråd med veileder er det i denne rapporten gjort en konservativ forenkling ved å 
benytte den frie svinntøyningen som total svinntøyning, det vil si at              . 
Dette er i overensstemmelse med den forenklede beregningsmetoden for 
tidsavhengige spennkrafttap gitt i EK2-1-1, 5.10.6. 
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Relaksasjon 
 
 
 
 
 
 
 
For dimensjonering tas det utgangspunkt i relaksasjonstapet ρ1000. Dette tilsvarer 
tapet 1000 timer etter oppspenning og med en middeltemperatur på 20˚C. Verdien 
angis som en prosentandel av den initielle spenningen, som for relaksasjon settes lik 
70 % av strekkfastheten. EK2-1-1, 3.3.2(6) gir verdier for ρ1000 avhengig av 
relaksasjonsklasse, men tapet kan også oppgis direkte av spennstålprodusentens 
sertifikat. For referansebruen oppgir produktbladet ETA-06/0022[17] at 
spennarmeringen tilhører klasse 2. EK2-1-1 gir dermed           . 
Tapet på grunn av relaksasjon beregnes etter Formel 3.29 i EK2-1-1. 
    
   
             
      
 
    
 
         
      
      er absoluttverdi av relaksasjonstapet. 
       er absoluttverdi av den initielle forspenningen. 
  Ved etteroppspenning er          
     er spenning i spennkabel umiddelbart etter oppspenning 
   EK2-1-1, 5.10.3 angir denne som: 
                                        
   
   
   
 
    
    
       
   er tid etter oppspenning. Endelig verdi beregnes for 57 år:           t    . 
               
           
      
    
 
             
                   
Relaksasjonen i stålet påvirkes av deformasjonen i betongen som skyldes kryp og 
svinn. EK2-1-1 avsnitt 5.10.6 (1) tar hensyn til dette ved en reduksjonsfaktor på 0,8. 
Prosentvis krafttap på grunn av relaksasjon blir dermed: 
        
          
           
Med relaksasjon menes spenningsfallet  
som oppstår når spennstålet utsettes for en 
konstant tøyning over lang tid, se Figur 4-10. 
Beregningsgrunnlaget gis i EK2-1-1, avsnitt 
3.3.2. Her blir det definert tre 
relaksasjonsklasser: 
 Klasse 1 tråd eller tau – vanlig relaksasjon 
 Klasse 2 tråd eller tau – lav relaksasjon 
 Klasse 3 varmvalsede og bearbeidede 
stenger 
Figur 4-10 Relaksasjon i spennstål 
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4.4 Ulykkeslaster 
Ifølge handbok V499 skal det tas hensyn til laster som konstruksjonen kan bli utsatt 
for som følge av uriktig operasjon, ulykkestilfeller eller andre unormale hendelser. 
Unormale hendelser kan være påkjøringslaster, påseilingslaster, skredlaster, 
eksplosjonslast eller last fra fallende gjenstander. Konstruksjonsanalysen for slike 
laster er sammenkoblet med risikovurderinger og sannsynlighetsberegninger for 
hvert lasttilfelle, og betraktes ikke nærmere i denne rapporten. 
4.5 Lastkombinering 
Dimensjoneringen skal påvise at bruens lastvirkning ikke overskrider motstanden ved 
noen dimensjonerende situasjon. Lastene som virker på bruen må kombineres slik at 
dimensjoneringen er basert på mest ugunstige kombinasjon for den lastvirkningen 
som betraktes. Grunnlaget for lastkombinering finnes i EK0. For bruer skal Nasjonalt 
tillegg NA.A2 benyttes. Tillegget finnes i NA endringsblad A1:2010. 
 Ved all lastkombinering benyttes to faktorer: 
 Lastkoeffisienten    tar hensyn til muligheter for ugunstig lastavvik, unøyaktige 
lastmodeller og usikkerhet ved beregning av lastvirkninger. Dimensjonerende 
verdier i bruddgrensetilstand kan hentes fra Tabell NA.A2.4(B) i EK0. For 
lastene svinn og forspenning henviser tabellen til EK2-1-1. Lastkoeffisienten 
for forspenning   hentes fra NA.2.4.2.2. Lastfaktoren for svinn hentes fra 
NA.2.4.2.1. 
 
 Kombinasjonsfaktoren    tar hensyn til at det er liten sannsynlighet for at 
samtlige laster vil opptre med karakteristiske verdier samtidig. Verdier for 
vegbruer hentes fra Tabell NA.A2.1 i EK0. 
Europeiske prosjekteringsregler baseres på partialkoeffisientmetoden. Det skal 
påvises at lastvirkning ikke overskrider motstand i definerte grensetilstander. I 
hovedsak skilles mellom bruddgrensetilstand og bruksgrensetilstand. 
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4.5.1 Bruddgrensetilstander 
I henhold til EK0 3.3(1) defineres bruddgrensetilstander som tilstander som er av 
betydning for: 
 Menneskers sikkerhet  
 Konstruksjonens sikkerhet  
Dimensjonering i bruddgrensetilstanden skal ivareta konstruksjonens bæreevne og 
knyttes til konstruksjonssvikt. Konstruksjonssvikt omfatter tap av likevekt for hele eller 
deler av konstruksjonen (velting, glidning eller kantring), brudd i enkelttverrsnitt, 
brudd definert ved omfattende forskyvninger eller brudd forårsaket av utmatting.  
Pålitelighetskravene fastsettes i forhold til potensiell skade på mennesker, 
uakseptable endringer i miljøet og uakseptable økonomiske konsekvenser for 
samfunnet [11]. Vegbruer går under pålitelighetsklasse 3 som blant annet krever at 
konstruksjonsansvarlig skal ha et internt system for kvalitetssikring. 
Ulykkesgrensetilstanden er et spesialtilfelle av bruddgrensetilstanden hvor man 
ivaretar lastsituasjoner som har meget liten sannsynlighet for å opptre. Under 
kategorien tilhører brann, jordskjelv, skred, kollisjoner og eksplosjoner. 
Ulykkesgrensetilstanden blir ikke betraktet nærmere i denne rapporten. 
For vedvarende og forbigående situasjoner skal dimensjonerende verdier for 
permanente laster kombineres med den dominerende variable lasten og de 
dimensjonerende kombinasjonsverdiene for de resterende lastene. Dette 
konkretiseres i EK0 Formel 6.9b: 
                                                                    
Kombinasjonen av lastene i klammen skal gis som den minst gunstige av to utrykk: 
         
   
                       
   
                                                 
 
                                                  
      
                       
                                                                            
 ”+” betyr ”kombineres med” 
 ∑ betyr ”kombinert virkning av” 
   er en reduksjonsfaktor for ugunstige permanente laster G og settes lik 0,89 
for egenvekt i henhold til Tabell NA.A2.4(B). 
Tabell 4-7 og 4-8 viser produktet av last-, reduksjons- og kombinasjonsfaktorer 
avhengig av hvilken last som er dominerende. 
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Tabell 4-7 Last og kombinasjonsfaktorer for bruddgrensetilstand, Formel 6.10 a 
 
Tabell 4-8 Last og kombinasjonsfaktorer for bruddgrensetilstand, Formel 6.10 b 
I tabellene oppgis permanent last med en øvre og nedre verdi som tilsvarer 
henholdsvis ugunstig og gunstig virkning. For forspenningen brukes verdien som gir 
mest ugunstig resultat. De resterende variable lastene settes lik null dersom de virker 
med gunstig virkning.  
 
 
 
 
 
 
1,35 1,35 1,35 1,35 1,35
1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
0,90 0,90 0,90 0,90 0,90
1,10 1,10 1,10 1,10 1,10
Trafikklast 0,95 0,00 0,95 0,00 0,00
Vindlast 1,12 1,12 1,12 1,12 1,12
Temperaturlast 0,84 0,84 0,84 0,84 0,84
Kryp og svinn 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Formel 6.10 a                                                
Uten trafikk
Dominerende 
variabel last
Permanent last
Forspenning
Trafikk Vind TemperaturVind Temperatur
Formel 6.10 a                                                
Med trafikk
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4.5.2 Bruksgrensetilstander 
I henhold til EK0 avsnitt 3.4(1) defineres bruksgrensetilstander som tilstander som er 
av betydning for: 
 Konstruksjonens eller konstruksjonsdelenes funksjonsdyktighet  
 Menneskers komfort 
 Konstruksjonens utseende  
Dimensjonering i bruksgrensetilstanden skal ivareta konstruksjonens funksjonalitet. 
Aktuelle krav gjelder opprissing, deformasjon, vibrasjon og permeabilitet.  
Referansebruen må kontrolleres for kombinasjonene: 
 
Karakteristisk kombinasjon  
                                                                                         
Kombinasjonen av lastene i klammen gis som: 
                                
   
 
   
                                                           
 
Ofte forekommende kombinasjon  
                                                                             
Kombinasjonen av lastene i klammen gis som: 
                                  
      
                                                        
 
Tilnærmet permanent kombinasjon  
                                                                                                 
             Kombinasjonen av lastene i klammen gis som: 
                                                                                                           
      
 
 
I tillegg oppgis en fjerde kombinasjon for bruer; sjeldent forekommende kombinasjon. 
Denne velges å se bort fra i denne rapporten. 
 
Dimensjonerende verdier for laster for bruk i lastkombinasjoner oppgis i Tabell 
NA.A2.6 i EK0. I bruksgrensetilstanden settes alle lastkoeffisienter    lik 1,0.  
Tabell 4-9, 4-10 og 4-11 viser produktet av last- og kombinasjonsfaktorer avhengig 
av hvilken last som er dominerende og av kombinasjonstype. 
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Tabell 4-9 Last- og kombinasjonsfaktorer for karakteristisk lastkombinasjon 
 
Tabell 4-10 Last - og kombinasjonsfaktorer for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Tabell 4-11 Last- og kombinasjonsfaktorer for tilnærmet permanent lastkombinasjon   
I henhold til håndbok V499 avsnitt 4.3.2.3.1 skal Ψ2,1 settes lik 0,5 for dominerende 
variabel last ved beregning av rissvidder i armert betong. Forutsetningen er at det er 
den tilnærmet permanente kombinasjonen som benyttes.  
Permanent 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Forspenning 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Trafikk 1,00 0,70 0,70 0.00 0,70
Vindlast 0,70 1,00 0,70 1,00 0,70
Temperatur 0,70 0,70 1,00 0,70 1,00
Kryp og svinn 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Vind Temp.
Formel 6.14b
Karakteristisk kombinasjon
Uten trafikkMed trafikk
Dominerende 
variabel last
Trafikk Vind Temp.
Permanent 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Forspenning 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Trafikk 0,70 0,00 0,20 0,20 0,20
Vindlast 0,00 0,60 0,00 0,60 0,00
Temperatur 0,00 0,00 0,60 0,00 0,60
Kryp og svinn 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
Vind Temp.
Uten trafikk
Formel 6.15b
Ofte forekommende kombinasjon
Med trafikk
Dominerende 
variabel last
Trafikk Vind Temp.
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5. NovaFrame 
I denne rapporten benyttes et rammeanalyseprogram utviklet av Aas-Jakobsen A/S. 
NovaFrame er et firedimensjonalt rammeprogram som baserer seg på 
elementmetoden.  
Det er flere faktorer som gjør at NovaFrame egner seg godt for bruanalyser [21].  
 Programmet regner automatisk ut tverrsnittskonstanter for tverrsnitt og håndterer 
de fleste relevante laster. Særlig praktisk er det at trafikklaster og forspenning er 
implementert i programvaren.  
 Programmet er designet for å håndtere tidsvariasjon, noe som gjør det mulig å 
simulere en byggeprosess som inkluderer byggefaser. 
 Programmet åpner for å definere input-informasjon gjennom det grafiske 
grensesnittet eller gjennom ASCII-input. Sistnevnte gjør det mulig å lese modellen 
via tekstfiler. Dette er særlig praktisk for komplekse prosjekter.  
Med rammeanalyse menes analyse med bjelkeelementer, i motsetning 
elementanalyse som benytter seg av skallelement. Bjelkeelementet har to noder og 
seks frihetsgrader, se Figur 5-1. Dette gir ligninger for aksialkraft, skjærkraft og 
bøyemoment.  For å få spenninger som utdata krever elementet inndata i form av 
tverrsnittsareal, 2.arealmoment, E-modul og bjelkehøyde. For å oppnå en akseptabel 
tilnærming til en fysisk bjelke må bjelkelengden inndeles i tilstrekkelig mange 
element.  
 
Figur 5-1 Bjelkeelement 
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5.1 Topologi og grensebetingelser 
 
 
 
                                                                     Figur 5-2 Statisk system for rammeanalyse 
NovaFrame opererer med to koordinatsystem, se Figur 5-3. Det globale XYZ-
systemet benyttes for å angi elementer, grensebetingelser og forskyvninger, og det 
lokale LMN-systemet benyttes for å angi tverrsnitt og tverrsnittskrefter. 
 
Figur 5-3 Koordinatsystem i NovaFrame [21] 
Referanselinjer og aksesystem 
 
Oppbyggingen av modellen starter med å definere referanselinjer. Referanselinjer er 
geometriske linjer som kan tilknyttes vilkårlige tverrsnitt. For referansebruen 
defineres det fem linjer. En for brubanen, en gjennom hvert opplager og en for hver 
søyle. I tegningsgrunnlaget tilsvarer dette en vertikal referanselinje i hver av aksene 
1-4, samt en horisontal referanselinje for vegbanen. 
 
 
Figur 5-4 Tegningsgrunnlag for referansebru 
Det statiske systemet som blir 
benyttet til analysen er gitt i 
Figur 5-2.  
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Akser inkluderes i programvaren for å gjøre modellen mer oversiktlig og 
nodeutsettingen lettere. Fire akser plasseres i henhold til tegningsgrunnlaget.  
Programvaren krever at hver akse relateres til et profilnummer.  
Vertikale referanselinjer definerer de to søylene i modellen. Disse relateres til hver 
sin akse, og gis en kotehøyde i topp og bunn. Kotehøyden for toppen av søylene 
settes til underkanten av bruoverbygningen, kotehøyden for bunnpunktene settes til 
overkant av fundament.  
Horisontal og vertikal kurvatur 
Bruen er rett og horisontal. Den horisontale kurvaturen implementeres ved å angi 
hvilket profilnummer veglinjen starter og slutter i, samt den totale brulengden. Den 
vertikale kurvaturen implementeres ved å angi profilnummer ved start og slutt, samt 
kotehøyden til profilnumrene. 
Nodeinndeling 
Noder må defineres for å dele inn modellen i bjelkeelement. Nodene er 
endepunktene til elementene. Særlig viktig er det å plassere ut noder i snitt hvor det 
er ønskelig å lese ut viktige resultat; i støpeskjøter og i søyleakser. 
 
Figur 5-5 Nodeinndeling 
Figur 5-5 viser valgt nodeinndeling for referansebruen. Nodene i brubanen merkes 
med tall der det første sifferet angir hvilket spenn noden tilhører. De tre byggefasene 
tas hensyn til ved å plasseres en node i hver av de to støpeskjøtene, node 220 og 
320. Nodene i søylene merkes slik at det første sifferet angir hvilken søyleakse 
noden tilhører. 
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Elementinndeling 
Elementene plasseres mellom nodene.  
 
Figur 5-6 Elementinndeling 
Det vil være tilstrekkelig nøyaktig å dele hvert spenn inn i 10 elementer [20]. 
Elementlengden vil variere siden midtspennet er lengre enn sidespennene, 
henholdsvis 2,8 meter og 2,25 meter. Hvert element deles videre inn i tre ”design 
sections”, ett i hver node og en i elementmidte. Design sections tilsvarer snittene 
hvor snittkrefter kan uthentes.  
Grensebetingelser 
Grensebetingelsene følger den statiske modellen av bruen, jamfør Figur 5-2. 
Grensebetingelsene til søylene skal gi en monolittisk forbindelse til bruoverbygningen 
og fast innspenning til fundamentet. Dette løser NovaFrame ved såkalte master-
slave-forbindelser. Nodene for søyletoppene defineres som ”slaver”, mens noden i 
bruoverbygningen defineres som ”master”. Dette innebærer at rotasjon og translasjon 
på bruoverbygningen over søylen føres videre til søylen. Søylen følger 
bruoverbygningen ”slavisk”. For den faste innspenningen i søylebunn defineres 
fundamentet som ”master”. Dette sikrer at kreftene som virker på overbygningen 
føres helt ned til grunnen. 
I akse 1 modelleres et fastlager ved å bare åpne for rotasjon om x-aksen. I akse 4 
modelleres glidelager ved å åpne for translasjon i y-retning og rotasjon om x-aksen. 
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5.2 Tverrsnitt 
Tverrsnittet for bruoverbygningen bygges opp ved å definere 10 punkter, se         
Figur 5-7. Punktene vil være utgangspunkt for å hente ut analysedata, og dette er 
grunnen til at punktene 1,11 og 6 defineres. Koblingspunktet mellom tverrsnittet og 
referanselinjen plasseres i punkt 1/11.  
 
Figur 5-7 Overbygningstverrsnitt i NovaFrame 
NovaFrame regner selv ut tverrsnittsparametrer for overbygningen. Viktige verdier er 
angitt i Tabell 5-1.  
Areal                 
Arealtreghetsmoment 
                 
                  
Torsjonstreghetsmoment                          
Avstand til tyngdepunkt fra overkant           
Tabell 5-1 Tverrsnittsparametre hentet fra NovaFrame 
Torsjonsstivheten blir i NovaFrame beregnet som           . Dette gir normalt en 
for høy stivhet [20] og verdien må nedskaleres ved bruk av en korreksjonsfaktor: 
    
  
     
 
  
    
  
EK2-1-1 avsnitt 6.3.1(3) åpner for at massive tverrsnitt kan modelleres ved hjelp av et 
likeverdig tynnvegget hulltverrsnitt. T-tverrsnitt kan deles inn i flere deltverrsnitt som 
hver kan modelleres som et tynnvegget hulltverrsnitt. Den totale torsjonsstivheten 
kan beregnes som summen av de enkelte delenes bidrag.  
I denne rapporten velges det å beregne torsjonsstivheten for det massive 
rektangulære området mellom de utstikkende flensene, se Figur 5-8. Dette vil gi en 
konservativ verdi som sikrer samvirke i tverrsnittet. 
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Figur 5-8 Beregning av torsjonsstivhet 
Torsjonstreghetsmoment for massive tverrsnitt er gitt som: 
   
 
 
          
 
 
  
 
 
                   
    
    
                  [22] 
Korreksjonsfaktoren blir dermed: 
    
  
     
 
  
    
 
          
          
        
Søylene modelleres som skivesøyler med vertikale referanselinjer plassert i 
tyngdepunktet. 
 
 
 
 
 
Arealtreghetsmomentet for søyletverrsnittet om x-aksen er gitt ved: 
         
   
  
 
         
  
              
 
 
 
 
 
 
Figur 5-9 Søyletverrsnitt i NovaFrame 
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5.3 Brumodellen 
Referansebruens geometri er nå ferdig definert. Figur 5-10 og Figur 5-11 viser hele 
brumodellen, henholdsvis uten og med tverrsnittsoverflater.  
 
Figur 5-10 Brumodell uten tverrsnittsoverflater 
 
Figur 5-11 Brumodell med tverrsnittsoverflater 
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5.4 Spennarmering 
For å beregne den eksakte kabelføringen bør det tas hensyn til kablenes øvre 
krumningsgrense. Ved bruk av matematiske formler kan eksakte kabelsegmenter 
fastslås. Det henvises til kilde nummer 23 for eksempel av hvordan dette kan gjøres.  
I denne rapporten er inndelingen av kabelsegmenter utført i henhold til 
tegningsgrunnlaget, se Figur 5-12. Injiseringsmørtelen implementeres med en 
karakteristisk fasthet lik 45 MPa. 
 
Figur 5-12 Inndeling av kabelsegmenter 
For at kabelgruppene ikke skal overlappe hverandre over støttene, skilles 
kabelgruppe 2 inn i to deler med en relativ avstand på 1.4 m, se Figur 5-13. 
 
Figur 5-13 Kabelgruppe 2 splittes i to kabelgrupper for å forhindre overlapping over søyler. 
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Tap av spennkraft i NovaFrame 
Tapsparametrene fra deformasjonslastene skal angis for hver kabel. Viktige verdier 
er regnet ut i avsnitt 4.3.1 og 4.3.2, og oppsummeres her i Tabell 5-2. 
  Type Parameter Verdi 
Umiddelbare tap 
Låsetap Låsetap       6 mm 
Friksjonstap 
Friksjonskoeffisient               
Tilleggskrumning                
            
Tidsavhengige tap 
Kryp Tøyningsreduksjon                 
Svinn Fri svinntøyning                           
Relaksasjon Prosentvis krafttap   3,70 % 
Tabell 5-2 Relevante verdier for spennkrafttap i NovaFrame 
Parametrene for friksjonstap er utregnet etter EK2-1-1. NovaFrame benytter en 
annen formelformulering, se Tabell 5-3. 
Friksjonstap 
EK2-1-1 NovaFrame 
                
                       
          
Tabell 5-3 Friksjonstap i EK2-1-1 og NovaFrame 
Et relevant spørsmål vil derfor være hvilken av formlene tilleggskrumningen oppgitt 
av leverandør tilhører.  Dersom krumningen stammer fra EK2-1-1 må   multipliseres 
med   for at formlene skal stemme overens med hverandre. Det antas at dette ikke 
tilfelle for tilleggskrumningen i Tabell 5-2, som kan oppgis direkte i NovaFrame. 
Relaksasjon blir gitt som en lineær tilnærming av relaksasjonstap som funksjon av 
spenningsgrad. Den lineære tilnærmingen er konservativ og krever to verdier.      
Ek2-1-1, 3.3.2(5) angir at det kan regnes med 2,5 % relaksasjon ved 70 % av den 
karakteristiske fastheten    . I Norge er det tradisjon for å regne med 4,5 % 
relaksasjon ved 80 % av     
[20].  
Utnyttelsesgraden ved null relaksasjon kan dermed utregnes ved ekstrapolering, 
jamfør Figur 5-14. Utnyttelsesgraden blir 57,5 %. 
 Figur 5-14 Lineær tilnærming for relaksasjon i NovaFrame 
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NovaFrame krever tre inndataverdier for relaksasjonstap; S1,S2 og T2. 
Relaksasjonsverdiene skal oppgis som prosent av       . 
S1 er den prosentvise spenningen ved null relaksasjon: 
        
   
      
      
    
    
     
S2 er den prosentvise spenningen ved et relaksasjonstap           : 
      
   
      
    
    
    
     
5.5 Laster i NovaFrame 
Lastparametre for implementering i NovaFrame er hovedsakelig utregnet i kapittel 4. 
Under følger noen tilleggskommentarer. 
For å modellere superegenvekten, det vil si slitelag, kantdragere og rekkverk, velges 
en konservativ tilnærming. Verdiene utregnet i avsnitt 4.1.3 - 4.1.5 sees bort fra til 
fordel for en sentrisk last lik 40 kN/m, jamfør Vedlegg 1.  
Vindlasten modelleres som jevnt fordelte laster i Y- og Z-retning. Det velges å ikke 
implementere vindlasten på tvers av bruen, da det antas at denne vil ha neglisjerbar 
innvirkning på vertikalbøyningen.   
For trafikklaster kan lastmodell 2 plasseres vilkårlig i kjørebanen. Det velges å 
plassere denne mot ytterkant av føringsbredden for å oppnå ugunstig lastvirkning. 
Da rapporten ikke vil betrakte dimensjonering av byggefaser, implementeres bare 
krypverdier for langtid, det vil si etter 100 år. 
Spennarmeringen føres inn i NovaFrame som primæreffekter og tvangskrefter.  
                     
 Primæreffekter er lastresultanter på betongtverrsnittet som direkte følge av 
spennarmeringen. Primærmomentet vil motvirke moment fra ytre laster.  
 Tvangskrefter er virkning av at statisk ubestemte konstruksjoner deformeres 
under spenning. Deformasjonen vil i dette tilfellet stamme fra at 
bruoverbygningen tvinges ned på søylene.  
Kryptallene beregnet i avsnitt 4.3.2 er basert på effektiv E-modul metoden. Det antas 
at NovaFrame benytter seg av denne metoden. Det kan forøvrig tenkes at 
programvaren benytter seg av delkrypmetoden [25]. Langtidsverdien ville i så fall 
reduseres til:                   
                 
 
                         
Forskjellen antas mindre viktig i denne sammenheng. 
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5.6 Verifikasjon av analyseresultater 
For å verifisere at lastvirkninger fra NovaFrame er korrekte velges det å kontrollere 
noen av enkeltlastene som virker på bruen.  
5.6.1 Verfikasjon av egenlast 
Bruoverbygningen har et tverrsnittsareal på         og en tyngdetetthet på    
  
  
 
Dette gir en jevnt fordelt last          
  
  
             
  
 
 
Det er valgt å kontrollere et snitt i en avstand        og   fra venstre opplager, hvor   
er spennvidden av felt 1. Dette tilsvarer henholdsvis 8,4 meter til høyre for søyleakse 
1 og ved søyleakse 2. NovaFrame gir følgende momentverder for snittene: 
                                                                      
Innledende kontroll bør bestå av en grov sammenligning med velkjente bjelkeformler.                 
I Figur 5-15 er dette utført ved å sammenligne søyleakse 2 med en fast innspenning, 
og opplagerakse 1 med et glidelager. Reell rotasjonsstivhet i søyleaksen vil være 
lavere enn rotasjonsstivheten ved fast innspenning. Resultatet viser at 
momentverdiene er rimelige. 
 
Figur 5-15 Momentdiagram for egenlast uten superegenvekt, NovaFrame 
For en grundigere tilnærming vil to alternativ være aktuelle: 
1. Håndregning ved hjelp av forskyvningsmetoden. Metoden tar i bruk 
stivhetsmatriser og bjelkeformler. Ved å innføre rotasjonsfrihetsgrader i de to 
søyleaksene vil momentverdier kunne uthentes. For enklere statisk ubestemte 
system, som er tilfellet for referansebruen, vil resultatet kunne antas som 
tilstrekkelig nøyaktig [31]. Metoden er programvare-uavhengig, men tidkrevende.  
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Metoden anvendes i denne rapporten kun for søyleakse 2. Fremgangsmåten er 
gjengitt i Vedlegg 9. Resultater gir et venstre støttemoment lik 12 423 kNm. Dette 
representer et avvik på 0,9 %.  
 
2. Bruk av programvaren Focus Konstruksjon [26]. Focus er et enklere 
rammeanalyseprogram som åpner for bruk av flere frihetsgrader. Bruken 
reduserer den direkte ”følelsen” av konstruksjonen. Fordelen er at metoden er 
mindre tidkrevende. En kontroll utføres ved 0,375L og ved L. 
Tabell 5-4 oppsummerer verifiseringen. Avvikene i forhold til verdiene fra NovaFrame 
er tilfredsstillende lave. Det kan derfor konkluderes med at NovaFrame behandler 
egenlasten på ønskelig måte. 
 
Tabell 5-4 Verifikasjon ev egenlast 
5.6.2 Verifikasjon av forspenning 
Momentdiagrammene for forspenning illustreres i Figur 5-16 og i Figur 5-17. 
 
Figur 5-16 Momentdiagram for tvangseffekter, NovaFrame 
Tvangskrefter oppstår som følge av at konstruksjonen ikke kan bevege seg fritt. 
Momentdiagrammet i Figur 5-16 er et resultat av at bruoverbygningen tvinges ned på 
søylene. I høyre ende har bruen et fritt glidelager. Momentdiagrammets form og 
fortegn anses dermed som rimelig. 
 
Figur 5-17 Momentdiagram for primæreffekter, NovaFrame 
Moment Avvik Moment Avvik Moment Avvik
0,375 L 8,4 m til høyre for søyleakse 1 6 820 1 % - - 6 870 1,8 %
L Søyleakse 2 12 070 1,9 % 12 423 0,9 % 12 215 0,8 %
Snitt
Focus Forskyvningsmetode Bjelkeformler
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Primærmomentdiagrammet belyser det overordnede formål med spennbetong; å 
påføre betong en trykkspenning med størrelse og fordeling slik at virkningen av ytre 
laster motvirkes. 
En verifikasjon av primærmomentet utføres for snitt over opplegg i søyleakse 2.  
 
 
 
 I det samme avsnittet er maksimal spennkraft oppgitt:                 Figur 5-18 eoverkant                                                                                                                  
                                                  
I NovaFrame kan prosentvis spennkrafttap uthentes i alle snitt. For element 510 over 
støtten oppgir NovaFrame et spennkrafttap lik 23,8 %. Dette gir følgende 
primærmoment: 
                                                   
Primærmomentet i NovaFrame er gitt som             Avviket er dermed på 6,6 %. 
Årsaken for avviket vil trolig relateres til spennkrafttapet. I denne rapporten vurderes 
avviket som tilfredsstillende lavt. 
5.6.3 Verifikasjon av vindlast 
Momentdiagrammet for vertikal vindlast ned på bruoverbygningen er vist i Figur 5-19. 
 
Figur 5-19 Momentdiagram for vindlast i z-retning uten samtidig virkende trafikk. 
Momentdiagrammet er basert på vindlasten i z-retning uten samtidig virkende trafikk.  
Denne vindlasten yter det største bidraget for bøyning i lengderetning. 
Momentverdien ved søyleakse 2 kontrolleres etter lik fremgangsmåte som for 
egenlasten. Den jevnt fordelte vindlasten er:         
  
 
.  
 
Figur 5-20 Verifikasjon av vindlast 
Moment Avvik Moment Avvik
L Søyleakse 2 529 2,4 % 538 0,8 %
Snitt
Focus Bjelkeformler
                  
Avstanden fra betongtverrsnittets tyngdepunkt til 
spennarmeringens tyngdepunkt, er utregnet i avsnitt 3.3.4. 
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5.6.4 Verifikasjon av trafikklast 
Lastvirkningen for trafikklast vil være avhengig av plassering av trafikklastene.  
Figur 5-21 viser maksimal- og minimumsmoment som kan oppnås i hvert element ut 
fra LM1 og trafikklast i alle felt. Det registreres at støttemomentet    ved søyleakse 2 
på grunn av trafikklast er betydelig høyere enn tilsvarende støttemoment på grunn av 
vindlast, jamfør Figur 5-19 i forrige avsnitt. 
 
Figur 5-21 Momentdiagram for trafikklast, LM1, alle felt.  
Momentdiagrammet representerer summen av momentdiagrammene i de ulike 
lastfeltene. I Figur 5-22 er momentdiagrammet for lastfelt 1 illustrert. 
 
Figur 5-22 Momentdiagram for trafikklast, LM1, lastfelt 1. 
For innledende verifikasjon benyttes en sammenligning med bjelkeformler. Endefelt 1 
er delvis innspent i søyleakse 2. Det kan derfor forventes at momentverdien ved 
       og ved   ligger i intervallet mellom ”fast innspenning” og ”fritt opplagt”, se 
Figur 5-23. I figuren er en tilnærming utført ved å konsentrere de to akslingene til én 
punktlast. 
 
 
 
 
 
 
Figur 5-23 Innledende kontroll av trafikklast, lastfelt 1 
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Figur 5-23 viser at momentverdiene er innenfor yttergrensene. Reelt støttemoment 
utgjør     av momentverdien i tilfellet med fast innspenning. Dette anslås som 
rimelig.  
Tilsvarende kontroller kan utføres for de resterende lastfeltene. Resultatet er 
oppsummert i Tabell 5-5. 
  
Tabell 5-5 Innledende kontroll av trafikklast, alle lastfelt 
Videre gjennomføres en kontroll av momentdiagrammet for lastfelt 1 i LM1, jamfør 
Figur 5-22. Det velges å kontrollere momentverdien i feltmidte i felt 2. Her er 
momentverdien:                    
NovaFrame åpner for en visuell beskrivelse av hvilken lastplassering som er minst 
gunstig for et gitt element. For å oppnå           er følgende lastplassering benyttet: 
 
Figur 5-24 Plassering av trafikklast for maksimalt feltmoment i felt 2. 
Lastens eksentrisitet i tverretning vil ha begrenset betydning for bøyemomentet i 
lengderetning. En tilsvarende lastplassering modelleres derfor i Focus med sentrisk 
virkning. Momentdiagrammet og momentverdien i feltmidte er gitt i Figur 5-25. 
  
 
M0,375L ML M0,375L ML M0,375L ML
LM1 Felt 1 4400 - 2884 2616 2653 3556
LM1 Felt 2 2725 - 1780 1515 1652 1709
LM1 Rest. 475 - 272 433 267 475
Sum 4936 4565
NovaFrame Fast innspenningFritt opplagt
Ok
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Figur 5-25 Momentdiagram for lastfelt 1, Focus 
Momentverdien utregnet ved hjelp av Focus er lik 2 959 kNm. Dette innebærer et 
avvik fra NovaFrames verdi på 3 %. Avviket antas som uproblematisk og det 
konkluderes med at NovaFrame behandler trafikklasten på ønskelig måte.  
5.6.5 Øvrige analyseresultat 
I det følgende presenteres lastvirkninger fra NovaFrame for resterende lastvirkninger. 
På grunn av tidsbegrensning vil ikke eksempel på verifisering gjennomføres. 
Svinn 
Svinn skyldes at betongen tørker ut og trekker seg sammen. I Figur 5-26 gjengis 
tilhørende moment- og aksialkraftdiagram. 
 
Figur 5-26 Moment- og aksialkraftdiagram fra svinn, NovaFrame 
Momentdiagrammet har riktig form og fortegn basert på stukningsretning. De to 
søylene er i strekk mot venstre overflate i søyletoppen. Dette skyldes at søylene 
forsøker å motvirke stukningen. Aksialkraften er størst i felt 1 hvor det faste 
opplageret motvirker sammentrekningen. 
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Kryp 
Kryp kommer av tilleggsdeformasjon fra sammentrykning. I Figur 5-27 presenteres 
det totale krypmomentdiagramet fra NovaFrame. 
 
Figur 5-27 Krypmomentdiagram, NovaFrame 
Momentdiagrammet representerer summen av krypeffekter fra forspenning og 
egenvekt. For verifisering bør krypdiagrammet for hver av dem betraktes. I denne 
rapporten antas momentdiagrammet som rimelig, uten nærmere undersøkelse. 
Temperatur 
Momentdiagrammet for temperaturlast er avhengig av hvilken kombinasjon av jevnt 
fordelt og vertikalt varierende temperaturgradient som velges, jamfør avsnitt 4.2.3. 
Her velges å presentere en lineært varierende temperaturgradient,              , 
med høyest temperatur på oversiden.  
 
Figur 5-28 Momentdiagram for vertikalt varierende temperaturgradient 
Verifisering av diagrammet kan utføres ved hjelp av forskyvningsmetoden og 
rotasjonsfrihetsgrader i de fire oppleggene langs brubanen. Her antas lastvirkningen 
som rimelig, og det registreres at temperaturlasten medfører relativt store 
momentverdier i modellen. 
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6. Dimensjonering i bruddgrensetilstand 
For dimensjonering i bruddgrensetilstand velges det å betrakte snittene som 
representerer ekstremalverdier for feltmoment, støttemoment, skjærkraft og 
torsjonsmoment.  
 
6.1 Dimensjonering for feltmoment 
For å finne maksimalt feltmoment inkluderes alle laster bortsett fra primærmomentet 
fra forspenningen, jamfør avsnitt 5.5. Med valgte elementinndeling vil maksimalt 
feltmoment opptre i midten av element 516, det vil si 15,4 meter til høyre for akse 2. 
Med en spennvidde lik 28 meter er dette nokså nær feltmidte.  
Momentverdien er                    . 
  
Figur 6-1 Momentdiagram for maksimalt feltmoment i bruddgrensetilstand 
Plasseringen av trafikklast for maksimalt feltmoment er vist i Figur 6-2. 
 
Figur 6-2 Trafikklastplassering for maksimalt feltmoment 
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Overbygningstverrsnittet har utstikkende flenser, og effektiv flensbredde må derfor 
kontrolleres i henhold til EK2-1-1 avsnitt 5.3.2.1. 
Figur 6-3 Overbygningstverrsnitt, feltmoment 
Den effektive flensbredden baseres på avstanden mellom momentnullpunkt   . 
Definisjonen på    gis av Figur 6-4. 
 
Figur 6-4 Definisjon av l0 (Figur 5.2 i EK2-1-1) 
Effektiv bredde: 
                  
  og   er definert i henhold til Figur 6-3. 
                                                             
Både       og       er større en    og hele flensbredden kan medregnes.              
Dette gir                         . 
Trykkbrudd defineres når trykktøyning    i overkant er lik grensetøyningen    . 
Grensetøyningen     settes lik 0,0035 i henhold til Tabell 3.1 i EK2-1-1. Flytning i 
armering defineres når armeringstøyningen overskrider flytetøyning       . 
Det antas at nøytralaksen ligger i flensen. Trykksonens momentkapasitet gis som 
produktet av betongtrykkresultanten og den indre momentarmen.  
                                      
Utrykket forutsetter en rektangulær spenningsfordeling med fordelingsfaktorer λ og η 
lik henholdsvis 0,8 og 1. Det vil si en fullt utnyttet trykksone. 
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Trykksonehøyden    bestemmes ved aksiell likevekt mellom betongtrykkresultanten 
og kraften i det samlede armeringstyngdepunktet i underkant:                   
 
 
Figur 6-5 Prinsipp for beregning av momentkapasitet i felt 
 
Spennarmeringskraften   er avhengig av om den totale spennarmeringstøyningen 
          
  er over eller under flytningsgrensen 
   
  
. For å avgjøre dette defineres 
et balansert spennarmeringstverrsnitt hvor spennstålet når flytning samtidig som 
betongen når trykkbruddtøyning.  
 
Spennkraftreduksjonen tilsvarer en tøyningsreduksjon i spennarmeringen som 
inkluderes i beregninger i bruddgrensetilstand som et fiktivt tap i tøyningsdifferanse 
mellom spennstål og betong [13]. Denne forhåndstøyningen i spennstålet betegnes 
effektiv tøyningsdifferanse    
  og er lik initiell tøyningsdifferanse minus tøyningstap. 
   
            
     = initiell tøyningsdifferanse  
    
  
       
      = tøyningstap =                           
 Spennkrafttap i snitt =   
                                     
            
 
 Kraft i spennarmering fra forspenning = 
       
          
 
Mprimær hentes fra NovaFrame i det aktuelle snittet og er lik: 
                                         
Dette gir    
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Regner så ut trykksonehøyden for et balansert spennarmeringstverrsnitt.  
   
   
     
   
  
      
 
      
        
    
                
      
Utregningen av tverrsnittets effektive høyde forenkles ved å betrakte kun 
middelverdien av avstanden fra overkant til tyngdepunktene til henholdsvis 
spennarmering og slakkarmering. 
   
                     
 
         
Den aksielle likevekten ved et balansert tverrsnitt kan nå gis som 
        
                                        
 
Som gir det nødvendige spennarmeringsarealet: 
       
   
   
      
              
   
            
 
Tverrsnittet er underarmert siden       . Det betyr at armeringen vil flyte før 
betongen knuses og at armeringsmengden er ”liten”. For underarmerte tverrsnitt blir 
strekkresultantene uavhengig av armeringstøyningen.                            
Aksiallikevekten gir nå opphav til en ny trykksonehøydefaktor: 
  
                    
         
       
Flensen i tverrsnittet tilfredsstiller kravet:       . Dette innebærer at nøytralaksen 
havner i flensen og at trykkspenningsblokken bare dekker en del av flenstykkelsen. 
Tverrsnittet regnes derfor som rektangulært med bredde lik     
[13]. 
Momentkapasiteten blir dermed: 
                                    29 273 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
Kontrollen innebærer visse forenklinger. Det tas ikke hensyn til slakkarmeringen i 
overkant, og spennarmering og slakkarmering i underkant antas å virke i samme 
tyngdepunkt. Dette er en konservativ tilnærming. En mer korrekt løsning ville vært å 
omgå forenklingene ved å ”tippe” på tøyningen i underkant av tverrsnittet. 
Tøyningsfordelingen ville gitt kraftresultanter, og aksiell likevekt ville åpnet for å 
justere tøyningen i underkant til korrekt verdi. Ved hjelp av nødvendige avstander 
kunne momentlikevekt om underkant utregnes. Forenklingene er utført for å lette 
arbeidsmengden og benyttes videre i dimensjoneringen. 
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6.2 Dimensjonering for støttemoment 
Ekstremalverdi for støttemoment opptrer i søyleakse 3, se Figur 6-6.          
Momentverdien er                       . 
 
Figur 6-6 Momentdiagram for maksimalt støttemoment i bruddgrensetilstand 
Plasseringen av trafikklast for mest ugunstig støttemoment skiller seg fra 
plasseringen for feltmomentet i forrige avsnitt. 
 
Figur 6-7 Trafikklastplassering for maksimalt støttemoment 
EK2-1-1 avsnitt 5.3.2.2 åpner for å redusere momentverdien ved å anta at 
opplagerkraften er jevnt fordelt over søylebredden. Dette er en konsekvens av 
idealiseringen med systemlinjer i modellen. Beregningen kan komme til nytte dersom 
momentverdien så vidt overskrider kapasiteten, eller ved optimalisering. Dette 
behandles nærmere i kapittel 9. 
Utregning av støttemomentkapasitet følger beregningsgangen for feltmomentet. Uten 
å presentere tilhørende utregninger nevnes det at den effektive tøyningsdifferansen 
forblir tilnærmet uendret, og at tverrsnittet fortsatt vil være underarmert med god 
margin.  
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Figur 6-8 Overbygningstverrsnitt, støttemoment 
Effektiv bredde: 
                                                             
Både       og       er mindre en    og det kan regnes med en flensbredde på hver 
side lik 1108 mm.  Dette gir en jevn spenningsfordeling innenfor bredden:  
                        . 
Midlere effektiv høyde: 
   
                     
 
         
Over søylen vil flensen ligge på strekksiden, og tverrsnittet kan derfor regnes som 
rektangulært med bredde lik stegbredden                     
[13]. 
Ny trykksonehøydefaktor: 
  
                    
         
       
Momentkapasiteten blir: 
                                   44 748 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
 
 
 
 
 
 75 
 
Dimensjonering i bruddgrensetilstand 
6.3 Dimensjonering for skjærkraft 
For å gjennomføre en kontroll av skjærkraftkapasiteten beregnes lastvirkningen 
basert på alle laster. Det vil si at også primærmomentet inkluderes i analysen og at 
ekvivalente krefter fra forspenning betraktes som ytre laster. 
Maksimal skjærkraft               opptrer over søylen i akse 3.  
 
Figur 6-9 Skjærkraftdiagram for maksimal skjærkraft. 
Trafikklastplassering for maksimal skjærkraft er vist i Figur 6-10. 
 
Figur 6-10 Trafikklastplassering for maksimal skjærkraft 
I følge EK2-1-1 6.2.1(8) er det ikke nødvendig å påvise skjærkraftkapasiteten i en 
avstand mindre enn          fra kanten av teoretisk opplegg. Forutsetningen er 
at konstruksjonen i hovedsak påvirkes av en jevnt fordelt belastning.     opptrer i 
venstre ende av element 521. I midten av elementet, det vil si 1,125 meter til høyre 
for akse 3, er skjærkraften lik         5 219 kN. En konservativ tilnærming vil være å 
benytte interpolasjon for å finne skjærkraften i avstanden   til høyre for aksen. 
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Kapasitet uten skjærarmering 
Kapasitet uten skjærarmering beregnes i henhold til avsnitt 6.2 i EK-2-1-1 og EK2-2 
med tilhørende nasjonale tillegg. 
Skjærstrekkapastitet 
Tverrsnittet antas uopprisset og EK2-1-1 angir dimensjonerende skjærstrekkapasitet: 
                            
 
                                   
               
            
 
    
 
                               
                
   
 
Parametrene presenteres i det følgende: 
      
  
  
 
    
   
      
     
   
 
           
   
   
   
 
     
    
 
                   
         
             
        siden det er aksielt trykk i lenderetningen.  
Trykkraften               hentes fra aksialkraftdiagram i NovaFrame.          
Kraften virker over hele tverrsnittet og gir: 
    
   
  
 
          
         
         
Dette gir dimensjonerende skjærstrekkapasitet: 
                                     
 
                Skjærstrekkapasiteten er tilstrekkelig. Det vil derfor ikke være 
behov for skjærarmering utover minimumsarmeringen. Det bør forøvrig noteres at 
marginen er lav og forutsetter bruk av redusert skjærkraft. 
 
EK2-1-1 avsnitt 6.2(2) omhandler områder som forblir urisset under bøyning, det vil si 
områder hvor                    
        
  
.                                                            
Her bør skjærkraftkapasiteten begrenses av betongens strekkfasthet, og 
stegskjærkapasiteten gis ved en egen formel. Lange spenn gjør brukonstruksjoner 
særlig sårbare for opprissing, så det antas konservativt å regne med opprissede 
områder. Skjærkapasitetsreduksjonen antas derfor å være urelevant i denne 
rapporten. 
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Skjærtrykkapasitet 
Skjærtrykk begrenser sjelden skjærkapasiteten for brukonstruksjoner, men bør likevel 
medregnes. Parallelt skråriss vil det være trykkspenninger i betongen i trykkfelt. 
Likevekt av et betongelement mellom to skråriss vil gi skjærtrykkapasitet.              
EK2-1-1, 6.2.2(6) angir denne som: 
                             
  representerer en fasthetsreduksjonsfaktor for betong opprisset av skjærkraft og er 
gitt i det nasjonale tillegget som:         
   
   
        
6.4 Dimensjonering for torsjon 
For å finne maksimalt opptredende torsjonsmoment beregnes lastvirkningen basert 
på alle laster. 
Maksimalt torsjonsmoment                opptrer over søylen i akse 3.  
 
Figur 6-11 Momentdiagram for maksimalt torsjonsmoment 
Beregningsgrunnlaget for torsjon hentes fra EK2-1-1 avsnitt 6.3.  
 
  
 
 
                                                                      Figur 6-12 Ren torsjon av lukket hulltverrsnitt 
Dette gir skjærspenning   
 
    
 hvor   er arealet innenfor senterlinjen i veggene. 
For overbygningen gjøres en konservativ forenkling ved å kun betrakte det massive 
midtrektangelet, jamfør avsnitt 5.2. Flensene antas å gi et neglisjerbart bidrag til 
torsjonskapasiteten. Arealet av tverrsnittet blir derfor: 
                             
     
Skjærspenningen på grunn av 
torsjon utledes ved hjelp av 
likevekt mellom ytre 
torsjonsmoment        og 
indre skjærstrøm      , 
jamfør Figur 6-12. 
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EK2-1-1 åpner for å beregne tverrsnittets torsjonskapasitet på bakgrunn av et antatt 
lukket hulltverrsnitt med ytre begrensning sammenfallende med det faktiske 
tverrsnittets omkrets  .                                                                                        
Veggtykkelsen for det nye hulltverrsnittet kan bestemmes som: 
    
        
 
 
       
             
       
Dette gir                           
     
6.4.1 Kapasitet for trykkbrudd 
Trykkbrudd begrenser sjelden torsjonsmomentkapasitet, men konsekvensen ved 
overskridelse kan bli omfattende. Dersom torsjonsmomentet overskrider 
trykkbruddkapasiteten må overbygningstverrsnittet økes da armering ikke vil øke 
kapasiteten [13]. 
Torsjonskapasiteten begrenses av betongtrykkdiagonalens kapasitet i det rissede 
trykkfeltet. Likevekt i trykkdiagonalretning gir torsjonsmomentkapasiteten for 
trykkbrudd. EK2-1-1, 6.3.2(4) angir denne som: 
                                  
     er en koeffisient som tar hensyn til spenningstilstanden i trykkgurten.  
I EK2-1-1,NA.6.2.3(3) er denne gitt som 1,0. 
   er helningen til betongtrykkdiagonalene.                                                   
Ifølge håndbok V499, 5.3.4.2.6 skal cot( ) ligge mellom 1 og 2.                        
θ lik 26,56˚, altså   t     , vil være konservativt og velges her.  
Dette gir                  . 
Ved kombinasjon av skjær og torsjon gjelder: 
   
      
 
       
      
 
    
      
 
    
      
                                        
6.4.2 Kapasitet for strekkbrudd 
Det regnes med at opprissing starter når hovedstrekkspenning blir lik 
dimensjonerende strekkfasthet. Ved ren torsjon blir hovedstrekkspenningen lik 
skjærspenningen. Dette gir opphav til riss-torsjonsmomentet: 
                          . 
I henhold til EK2-1-1, 6.3.2(5) er det kun beregningsmessig behov for 
torsjonsarmering dersom: 
   
     
 
       
     
 
    
    
 
    
    
           Opprissing, og det må armeres for torsjon. 
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6.4.3 Torsjonsarmering 
Torsjonsarmering utføres som en kombinasjon av lukkede bøyler og lengdearmering. 
Veggelementet i Figur 6-13 utgjør utgangspunktet for armeringsberegningen. 
 
Figur 6-13 Veggelement som utgangspunkt for armeringsberegning. 
Lengdearmering 
Ved likevektsbetraktning i lengderetning kan total kraft i lengdearmering langs hele 
omkrinsen av senterlinjen angis. 
Omkrinsen av hulltverrsnittets senterlinje er                                
Totalkraften blir dermed:                
   
   
  t       
Lengdearmeringen dimensjoneres ut fra flytning ved brudd:               
Samlet lengdearmeringsareal kan dermed utregnes: 
     
   
   
  t   
  
   
 
        
          
   
      
   
           
Torsjonslengdearmeringen legges tilnærmet jevnt fordel langs omkrinsen av         .  
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I torsjonstverrsnittets overkant er det allerede utplassert en minimumsarmering, 
jamfør avsnitt 3.2.2: 
                   
   
 
               
For å avgjøre hvor mye av denne slakkarmeringen som er ”ledig” for å oppta torsjon, 
må det kontrolleres om spennarmeringen kan oppta bøyemomentet alene.  
Dette gjøres ved å gjenoppta beregningene i avsnitt 6.2, men se bort virkningen av 
fra kraften i slakkarmeringen  . Dette gir:   
                                      
Hele               kan dermed bidra til oppta torsjonsmomentet og nødvendig 
tilleggsarmering på grunn av torsjon blir: 
                                          
  
Armeringen legges jevnt fordelt langs den resterende omkrinsen: 
                                               
 
Figur 6-14 Plassering av torsjonsarmering 
Med en torsjonsarmeringsdiameter lik slakkarmeringsdiameteren       , gir 
dette et totalt antall tilleggsstenger. 
         
           
   
 
 
  
 69 stk. 
Med senteravstand:          
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Bøylearmering 
Likevekt i bøyleretningen av elementet i Figur 6-13 gir kraft per lengdeenhet: 
  
  t    
 
 
  t    
          
   
   
 t       
Dimensjonering baseres på flytning ved brudd, som gir nødvendig bøylearmering per 
lengdeenhet: 
   
  
 
   
       
 t            
   
 
 
   er arealet av en enkeltsnittet bøylearmeringsenhet. Velger torsjonsbøyler med 
diameter 16 mm som gir:          
  
Senteravstanden i lengderetning blir dermed:    
   
   
  
                                         
I henhold til EK2-1-1 avsnitt 9.2.3(3) skal: 
    
 
 
 
            
 
                     t                           
  er  avstanden mellom strekkarmeringens og trykkarmeringens tyngdepunkt.  
                                
Velger derfor bøylearmering φ16s150 i lengderetning. 
I Vedlegg 2 er minimum skjærarmeringstverrsnitt per lengdeenhet utregnet i henhold 
til EK2-1-1, NA.9.2.2(5): 
      
 
      
   
 
 
Den lukkede torsjonsarmeringen omslutter torsjonslengdearmeringen og erstatter de 
to ytterste skjærbøylene beregnet i Vedlegg 2. Beregnet skjærarmeringstverrsnitt 
forblir dermed:  
   
 
 
     
   
      
   
 
      
   
 
          (se Vedlegg 2) 
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6.5 Kontroll av oppspenningstilstand 
Som nevnt i avsnitt 4.3.2 påføres forspenningen når betongen har herdet i syv døgn. 
På dette tidspunktet er det kun egenlast og forspenning som virker på 
konstruksjonen. En konservativ tilnærmelse kan gjøres ved å se bort fra egenlasten. 
Dette gir en situasjon hvor spennarmeringen ligger i trykksonen. 
 
Figur 6-15 Tverrsnitt i oppspenningstilstand med spennkraft som ytre last. 
I Figur 6-15 er: 
     = Minimum slakkarmering i overkant. Håndbok V499 krever dobbeltarmering i 
alle overflater. Overkanten vil være i strekk ved oppspenning, men i trykk når 
tverrsnittet påkjennes lastvirkning fra ytre laster.                                                                  
I avsnitt 3.2.2 er denne gitt som:                     
  
    = Minimum slakkarmering i underkant. Underkanten vil være i trykk ved 
oppspenning, men i strekk når tverrsnittet påkjennes lastvirkning fra ytre laster. 
Avsnitt 3.2.2 gir:                      
  
                                                                                                                                   
  = Areal av spennarmering. Oppspenningstilstanden medfører at spennarmeringen 
ligger i trykksonen. 6 spennkabler gir   = 13 500 mm
2. 
                                 
    er initiell spennkraft uten langtidstap, jamfør avsnitt 3.3.4. Denne kan 
settes lik                      . 
Siden spennkraften i oppspenningstilstanden betraktes som ytre last, må den 
multipliseres med en lastfaktor    i bruddgrensetilstand. Faktoren kan settes lik 
1,1 eller 0,9 avhengig av hva som er ugunstigst for konstruksjonen, jamfør 
EK2-1-1, NA.2.4.2.2. Her vil det være ugunstig å øke spennkraften og 
lastfaktoren settes derfor lik 1,1. 
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       t                                                                    
Avstanden fra slakkarmeringen i overkant til betongtverrsnittets tyngdepunkt, tpb, er 
tilnærmet lik 500 mm. Den tilsvarende avstanden fra tyngdepunktet til den samlede 
trykkarmeringen,  , er 588 mm. 
                                        
                   
             
   = Trykkresultant i betongen.  
   = Indre motstand i spennarmering på grunn av fellestøyning     i betong og stål.    
   = Indre motstand i minimum slakkarmering i underkant. 
   = Indre motstand i minimum slakkarmering i overkant.       
Kapasiteten til tverrsnittet kontrolleres ved å beregne noen få punkter på tverrsnittets 
kapasitetskurve for samtidig virkende moment og aksialkraft. En konservativ 
tilnærming velges ved å se bort fra slakkarmeringen i underkant, og det antas 
tilstrekkelig med tre tøyningstilstander. 
Rent trykk  
Det antas en bilineær spennings-tøyningssammenheng og trykkbrudd i betong 
defineres ved               
  , jamfør Tabell 3.1 og avsnitt 6.1(6) i EK2-1-1. 
Tøyningstilstanden medfører at               
 
Figur 6-16 Tøyningstilstand ved rent trykk 
            Armeringen flyter ikke før betongen knuses.                                   
Tverrsnittet er overarmert og trykkresultanten i spenn- og slakkarmering er avhengig 
av armeringstøyningen: 
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Trykkresultanten av betongen gis som:                                                             
I prosjekteringsgrunnlaget er det oppgitt at minimum sylindertrykkfasthet ved 
oppspenning skal være 32 MPa. Den dimensjonerende sylindertrykkfasthet blir 
dermed:          
  
   
     
 
   
  
                            
             
Aksiell likevekt:                                    
Momentlikevekt:                                                        
Trykkbrudd i betong samtidig med flytning i armering 
Trykkbrudd i betong defineres ved               
  , jamfør Tabell 3.1 i EK2-1-1. 
Trykksonen er fullt utnyttet og et rektangulært tilnærmet trykkspenningsforløp kan 
benyttes, jamfør EK2-1-1, 3.1.7(3).  
Flytning i armering skjer ved        
   
  
           
 
Figur 6-17 Tøyningstilstand ved balansepunkt 
  
   
       
                              
                        
   
      
 
    
  
        
        
   
                     
                    
                  
Aksiell likevekt:                                    
Momentlikevekt:                                                    
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Trykkbrudd i betong og dobbel flytetøyning i strekkarmering 
Trykkbrudd i betong defineres ved               
    
Dobbel flytetøyning i armering:           
   
  
                                
Armeringen flyter før betongen knuses. Underarmert tverrsnitt og strekkresultanten er 
uavhengig av armeringstøyningen. 
 
Figur 6-18 Tøyningstilstand ved dobbel flytetøyning i strekkarmering 
Normalarmering                      
                                              
        
   
                     
                                                               
Aksiell likevekt:                                    
Momentlikevekt:                                                    
Moment- og aksialkraftdiagram 
Kapasitetsverdiene gir grunnlag for M-N-diagrammet vist i Figur 6-19. 
 
 
 
 
 
 
                                                                                
                                                                                          
                                                                                Figur 6-19 M-N–diagram for oppspenning 
 
Den dimensjonerende kombinasjonen for 
midtfeltet er plottet inn som punkt 4. 
Kombinasjonen ligger innenfor kurven og 
det konkluderes med at kapasiteten i 
snittet er tilstrekkelig for 
oppspenningstilstanden. 
Snittet over en av søylene bør også 
betraktes. Her anslås denne som 
tilstrekkelig uten nærmere undersøkelse. 
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6.6 Oppsummering bruddgrensetilstand 
En oppsummering av resultatene funnet i dette kapitlet er gitt i Tabell 6-1 og 6-2. 
Lastvirkning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 24 800 kNm 29 273 kNm 85 % 
Støttemoment 32 780 kNm 44 748 kNm 73 % 
Skjærkraft 
Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 6 385 kN 82 % 
Skjærtrykkapasitet 5 240 kN 34 750 kN 15 % 
Torsjon 
Kapasitet for trykkbrudd 7 290 kNm 18 175 kNm 40 % 
Interaksjon - skjær og torsjon 0,55 1 55 % 
Riss-torsjonsmoment 7 290 kNm 5 542 kNm 132 % 
Tabell 6-1 Påkjenning, kapasitet og utnyttelse 
Slakkarmering 
Minimum lengdearmering i steg            
Minimum lengdearmering i flens 60        
Minimum skjærarmering          
Lengdearmering pga. torsjon           
Bøylearmering pga. torsjon φ       
Tabell 6-2 Slakkarmering 
En prinsipiell skisse av armeringsplasseringen for snitt B-B er gjengitt i Figur 6-20. 
Senteravstanden   refererer til tverretningen. 
 
Figur 6-20 Armering fra bruddgrensetilstand. 
Tverrarmering fra dimensjonering i tverretning behandles i kapittel 8.  
En kontroll av oppspenningstilstanden for snitt A-A i midtfeltet er utført. Kapasiteten 
er tilstrekkelig med god margin. 
Flere kontroller er aktuelle for bruddgrensetilstanden: 
 Skjærkrefter mellom steg og flens bør kontrolleres etter EK2-1-1 avsnitt 6.2.4.  
 Skjærkrefter i støpeskjøter bør kontrolleres etter EK2-1-1 avsnitt 6.2.5. 
Av tidshensyn blir ikke kontrollene behandlet nærmere i denne rapporten.  
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7. Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
Bruksgrensekontroller må ifølge EK2-1-1, 7.1(1)P utføres med henhold til: 
 Spenningsbegrensning 
 Nedbøyningsbegrensning 
 Rissviddebegrensning 
I denne rapporten vektlegges beregninger tilknyttet rissviddebegrensning. For 
spennings- og nedbøyningsbegrensning presenteres aktuelle krav.  
7.1 Spenningsbegrensning 
EK2-1-1 avsnitt 7.2 gir retningslinjer for kontroll av spenninger. 
Betongens trykkspenning skal begrenses for å unngå riss i lengderetning, mikroriss 
eller store krypdeformasjoner dersom dette kan medføre uakseptable virkninger på 
brukonstruksjonens funksjon. 
Riss i lengderetning kan oppstå hvis spenningsnivået for karakteristisk 
lastkombinasjon overskrider      . Dersom trykkspenningen under tilnærmet 
permanent lastkombinasjon er større enn        skal det tas hensyn til krypets     
ikke-lineæritet i henhold til EK2-1-1, 3.1.4(4). 
Strekkspenninger i slakkarmeringen skal begrenses for å unngå in-elastisk tøyning, 
uakseptabel opprissing eller deformasjon. Begrensningen konkretiseres til       for 
karakteristisk lastkombinasjon.  
Middelverdien av spenning i spennkabler skal ikke overskride         for å unngå 
uakseptabel opprissing og deformasjon. 
7.2 Nedbøyningsbegrensning 
Nedbøyningsbegrensning blir behandlet i EK2-1-1 avsnitt 7.4. 
Bruens nedbøyning skal ikke påvirke dens tiltenkte funksjon eller utseende på en 
ugunstig måte. Nedbøyningen vurderes i forhold til oppleggene og for tilnærmet 
permanent lastkombinasjon gir standarden en begrensning lik  
          
   
.       
Håndbok V499 avsnitt 5.1.2 angir 
          
   
 som største nedbøyning basert på 
trafikklast alene, og 5 mm som største nedbøyningsdifferanse mellom skjøter i 
kjørebanen. 
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7.3 Rissviddebegrensning 
Opprissing skal begrenses slik at ikke konstruksjonens egentlig funksjon eller 
bestandighet skades eller gir den et uakseptabelt utseende. 
I henhold til håndbok V499 avsnitt 5.3.4.3.3 er det tilstrekkelig å beregne rissvidden 
ved direkte metode etter EK2-1-1, 7.4.3. Det vil si at rissvidder skal beregnes for all 
strekkarmering i begge retninger i alle snitt. 
7.3.1 Tillatt rissvidde  
EK2-1-1 Tabell NA7.1N gir verdier for tillatt rissvidde      avhengig av 
eksponeringsklasse og armeringstype. Verdiene fastsettes på bakgrunn av 
konstruksjonstype og kostnader ved begrensing. 
 
Tabell 7-1 Tillatte rissvidder wmax (Tabell NA.7.1N i EK2-1-1) 
Faktoren kc tar hensyn til større overdekning     enn bestandighetskravet         og 
gis i NA.7.3.1(5) som: 
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Oversiden av bruen tilhører eksponeringsklasse XD1. Undersiden tilhører XC3.  
Spennarmering 
Største rissvidde for både XD1 og XC3 settes lik            for ofte 
forekommende lastkombinasjon.  
Faktoren    og tilhørende        er utregnet i Tabell 7-2. 
Eksponeringsklasse               
    
       
           
XD1, overside 60 100 1,67 1,3 0,26 mm 
XC3, underside 50 100 2 1,3 0,26 mm 
Tabell 7-2 Utregning av kc for spennarmering. 
Slakkarmering 
Største rissvidde for både XD1 og XC3 settes lik            for tilnærmet 
permanent lastkombinasjon.  
Faktoren    og tilhørende        er utregnet i Tabell 7-3. 
Eksponeringsklasse               
    
       
           
XD1, overside 50 75 1,5 1,3 0,39 mm 
XC3, underside 50 65 1,3 1,3 0,39 mm 
Tabell 7-3 Utregning av kc for slakkarmering. 
 
7.3.2 Valg av kontrollsnitt for rissviddeberegninger 
For bruksgrensetilstanden defineres to tilstander: 
 Stadium I – Uopprisset tverrsnitt 
 Stadium II – Opprisset tverrsnitt 
For begge tilfeller antas trykkspenningene i betongen å være så små at betong i trykk 
med tilstrekkelig nøyaktighet kan antas å oppføre seg lineært. 
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Stadium II 
I bruddgrensetilstand neglisjeres betongens strekkfasthet og betongen antas å være 
opprisset og spenningsfri i områder med nominell strekkpåkjenning. I 
bruksgrensetilstanden tilsvarer dette stadium II.  
Ved ren momentpåkjenning av et slakkarmert betongtverrsnitt er bøyestivheten for et 
risset tverrsnitt uavhengig av momentets størrelse, jamfør Figur 7-1.  
 
Figur 7-1 Rent bøyemoment for armert tverrsnitt i Stadium II [13] 
Ved spenningsberegninger for spennarmerte tverrsnitt med kombinert aksialkraft og 
moment vil bøyestivheten derimot endre seg med størrelsen av momentet. Dette 
fører til at alle lastvirkninger må slås sammen til en kombinasjon av M og N, og at det 
må benyttes en midlere E-modul, se Figur 7-2 [13]. 
 
Figur 7-2 Kombinert aksialkraft og bøyemoment for spennarmert tverrsnitt i Stadium II [13] 
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Stadium I 
For relativt lave lastnivå vil strekkspenningen i betongen ikke overgå strekkfastheten. 
Tverrsnittet er da urisset, bøyestivheten må utregnes basert på hele 
tverrsnittshøyden, og nøytralaksen og tyngdepunktsaksen er sammenfallende, jamfør 
Figur 7-3.  
 
Figur 7-3 Rent bøyemoment for armert tverrsnitt i Stadium I [13] 
Ved spenningsberegninger ved forspenning må armeringstverrsnittet utrykkes som et 
ekvivalent betongtverrsnitt, jamfør Figur 7-4. 
 
Figur 7-4 Kombinert aksialkraft og bøyemoment for spennarmert tverrsnitt i Stadium I [13] 
I henhold til EK2-1-1, 7.1(2) kan det antas at overgangen mellom stadiene skjer når 
grenseverdien for strekkspenning når strekkfastheten                       .  
Med dette som grunnlag vil det kunne avgjøres hvilke snitt i de aktuelle 
lastkombinasjonene som risser opp. I denne rapporten betraktes snittene for 
maksimalt felt- og støttemoment i bruddgrensetilstand. Resultatene viser at ingen av 
snittene vil risse opp.  
I det følgende presenteres utregningen i snittet for maksimalt feltmoment for ofte 
forekommende lastkombinasjon. For resterende utregninger henvises til Vedlegg 6.  
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Opptredende moment og aksialkraft er gitt i Figur 7-5 og 7-6. 
 
Figur 7-5 Opptredende moment i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Figur 7-6 Opptredende aksialkraft i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
Tverrsnittsparametre for utregning illustreres i Figur 7-7.  
 
Figur 7-7 Betongtverrsnitt med aktuelle parametre 
Armeringsstålet er stivere enn betongen. Dette tas vare på ved å benytte et 
transformert tverrsnitt. Armeringstverrsnittet utrykkes som et ekvivalent 
betongtverrsnitt [13] og det transformerte tverrsnittet gis som: 
                  hvor   
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Beliggenhet av det armerte tverrsnittets tyngdepunktsakse, tp, bestemmes ved 
moment av arealer om tpb: 
    
         
  
        
Det armerte tverrsnittets arealtreghetsmoment om tp er: 
            
                
               
Velger å definere trykk med positivt fortegn. Strekkspenning i underkant av 
tverrsnittet kan dermed utregnes. 
                 
          
  
 
          
  
            
          
I henhold til EK2-1-1, 7.1(2) kan det antas at tverrsnittet risser når grenseverdien for 
strekkspenning når strekkfastheten                     for B45.  
                               tt t                                 t   t     
Utregning av rissvidde er derfor ikke nødvendig. Av hensyn til læringsutbytte velges 
det likevel å presentere beregningsgangen for rissviddekontroll.  
7.3.3 Utregning av rissvidde  
I opprissede deler av en betongkonstruksjon består deformasjonen i betongen av 
flere enkeltriss og strekktøyninger mellom rissene. Figur 7-8 viser hvordan betong- 
og armeringstøyninger varierer langs en strekkstav i armert betong.  
 
Figur 7-8 Armert betongstav med riss 
Deformasjonen i betongen må være lik deformasjonen i armeringen. Dette gir: 
                                                         (Formel 7.8 i EK2-1-1) 
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Tøyningsdifferansen           kan beregnes ut fra følgende utrykk: 
          
     
       
      
            
  
    
  
  
                               (Formel 7.9 i EK2-1-1) 
I formelen er    armeringsspenningen i et opprisset tverrsnitt. For konstruksjonsdeler 
med spennarmering kan denne erstattes av    .     er spenningsendringen i 
spennarmeringen i forhold til null-tøyningstilstanden for betongen i samme nivå. 
7.3.4 Spenningsendring i spennarmering ved maksimalt feltmoment 
For ofte forekommende lastkombinasjon er opptredende feltmoment og aksialkraft 
henholdsvis           og          . 
 
Figur 7-9 Opptredende moment i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Figur 7-10 Opptredende aksialkraft i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
For å finne spenningsendringen     må trykksonehøyden for det opprissete 
tverrsnittet utregnes. Dette gjøres ved å sette opp aksiallikevekt og momentlikevekt 
for tverrsnittet.  
 
 
 
 
 
 Figur 7-11 Tverrsnitt i Stadium II påkjent av moment og aksialkraft 
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Parametrene i Figur 7-11 er: 
                                                         
          
          
       
                                    
  
                                           
                                                               
   
 
   
 
Aksiallikevekt  
                          
                    
                
              
    
  
 
   
     
 
         er arealet av de utstikkende flensene: 
                                         
  
   
  er tøyning i midten av trykkflensen, det vil si tøyningen ved 
  
 
: 
  
  
    
  
 
   
   
 
     er langtids E-modul definert i Vedlegg 4. I utgangspunktet bør 
midlere E-modul benyttes. Denne kan utregnes fra: 
 
 
     
       
 
     
     
 
     
     
   
    
   
   
    og       er momentverdi og langtids E-modul for langtidslast  .        
   og      er momentverdi og E-modul for korttidslast. Bruk av     
innebærer en akseptabel forenkling da bidragene fra andre laster enn 
kryp vil være svært begrenset. 
         
               
 
   
     
 
      
 
Aksiallikevekten kan nå utrykkes: 
  
     
 
                 
    
  
 
   
   
   
 
            
 
Innfører fire parametrer: 
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Med parametrene blir likevekten: 
   
 
 
      
  
    
     
 
 
        
          
           
 
           
Momentlikevekten om strekkarmeringens tyngdepunkt 
                        
           
 
 
                
  
 
  
 
     
 
        
 
 
               
    
  
 
   
      
  
 
  
Innføring av parametrer gir: 
   
 
    
 
   
       
  
    
     
  
  
   
  
                                     
             
 
              
Ved å sette de to utrykkene for    lik hverandre oppnås en tredjegradsligning:  
                                                            
Med løsning        som gir          
Tilbakesubstitusjon gir betongtøyningen i overkant: 
   
          
         
            
Som gir tøyning ved strekkarmeringens tyngdepunkt: 
      
     
 
           
Og spenningsendringen i spennarmeringen blir: 
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7.3.5 Beregnet rissvidde ved maksimalt feltmoment 
EK2-1-1 avsnitt 7.3.4 gir formlene for rissvidden: 
                                          
          
     
       
      
            
  
    
  
  
               
                
    
  
   
      
        
     
   
 
      
 
        er det effektive arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen 
eller spennkablene med en høyde:  
                     
     
 
 
 
 
        
Dette gir                           
  
   
  er arealet av spennarmeringen innenfor                                                   
All spennarmering får plass innenfor arealet og   
     
    er det justerte heftfasthetsforholdet.                                                       
Forholdet tar hensyn til forskjell i diameter for spennstål og armeringsstål. 
     
  
  
     
  
          
      
           
     
   
 
      
        
        for langvarig belastning. 
         er middelverdien for betongens strekkfasthet ved forventet 
opprissingstidspunkt. Antar at betongen begynner å risse opp etter 28 døgn og 
kan dermed sette                    . 
 
Største rissavstand er gitt som           
       
      
 
Parametrene som inngår er: 
   =1,6 for spennkabler (tilnærmet glatt overflate).                   
Parameteren tar hensyn til heftegenskaper. 
        for bøyning. Parameteren tar hensyn til tøyningsfordeling. 
        og          i henhold til NA.7.3.4(3) 
        og er lengdearmeringens overdekning. 
   er den ekvivalente diameteren av armeringen. 
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Dette gir       1 160 mm 
 
Rissvidden blir dermed: 
                                    
             
                Armeringsmengden tilfredsstiller rissviddekravet. 
I henhold til Tabell NA.7.1N i EK2-1-1 skal tilsvarende rissviddeberegninger 
gjennomføres for slakkarmeringen i tilnærmet permanent lastkombinasjon.               
Et romsligere rissviddekrav kombinert med lavere lastvirkninger gjør at rissvidden 
med rimelighet kan antas å være innenfor kravet. 
7.3.6 Kontroll av trykkavlastning 
Bruens overside tilhører eksponeringsklasse XD1. I henhold til Tabell 7-1 gis det 
dermed krav om at det ikke skal oppstå trykkavlastning for tilnærmet permanent 
lastkombinasjon. 
Trykkavlastningskravet setter krav om at tverrsnittet ikke skal ha 
trykktøyninger/trykkspenninger i nivå med kabelrøret pluss en toleranseavstand. I 
følge NA.7.3.1 i EK2-1-1 forutsettes det at hele tverrsnittet av spennarmeringen ligger 
minst       inn i trykksonen.       gis i NA.4.4.1.3 som 10 mm. Håndbok V499 gir et 
strengere krav, jamfør avsnitt 3.3.4.  
Ser en bort fra det nasjonale tillegget, gir avsnitt 7.3.1 i EK2-1-1 en toleranseavstand 
lik 25 mm for spennkabler. Det velges i denne rapporten å regne konservativt med et 
toleransekrav lik 25 mm. 
Over støtte i søyleakse 3 
Ved søyleakse 3 ligger spennarmeringen så høyt opp mot overkanten som mulig, 
175 mm fra overkant. Dette betyr at overbygningen her skal ha trykktøyninger helt 
opp til ca. midten av flenshøyden, 150 mm fra overkant. Med andre ord tillates det 
kun strekkspenninger i ca. 10 % av tverrsnittshøyden. 
 
Figur 7-12 Trykkavlastning over støtte i akse 3.  
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For referansebruen velges det å kontrollere søyleaksen som får størst støttemoment. 
Opptredende moment og aksialkraft er gitt i Figur 7-13 og 7-14. 
 
Figur 7-13 Opptredende moment over støtte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
 
Figur 7-14 Opptredende aksialkraft over støtte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
Tverrsnittet forutsettes å være i Stadium I. 
 
Figur 7-15 Betongtverrsnitt med aktuelle parametre 
Tilsvarende som i avsnitt 7.3.2 må det transformerte tverrsnittet utregnes. Men for 
tverrsnittet over støtten benyttes den effektive flensbredden. Dette gir nye 
tverrsnittsparametre. 
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Beliggenhet av det armerte tverrsnittets tyngdepunktsakse, tp, bestemmes ved 
moment av arealer om tpb: 
        
         
      
        
Det armerte tverrsnittets arealtreghetsmoment om tp: 
                          
                    
                
  
 
                         
                             
Spenningen i avstand   fra det armerte tverrsnittets tyngdepunkt til kontrollpunktet 25 
mm over spennkabelen, kan nå bestemmes ved formelen: 
   
           
      
 
           
      
                       
Trykkavlastningskravet er oppfylt med svært lav margin. Det er dermed ikke behov 
for å øke spennarmeringsmengden.  
Feltmidte  
Undersiden av bruen tilhører eksponeringsklasse XC3 (innenlandsklima) og Tabell 
NA.7.1N i EK2-1-1 gir ikke krav om trykkavlastning. Om bruen derimot skulle 
oppføres i kystklima ville dette gitt eksponeringsklasse XS1 og krav om kontroll av 
trykkavlastning. For læringsutbyttes del, velges det å foreta en kontroll ved snitt for 
maksimalt feltmoment. 
Opptredende moment og aksialkraft er gitt i Figur 7-17 og 7-18. 
 
Figur 7-17 Opptredende moment i feltmidte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
Rørdiameteren er 100 mm og det antas at 
kabelen ligger i senter av røret. 
 
Figur 7-16 Parameter y for trykkavlastning 
 101 
 
Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
 
Figur 7-18 Opptredende aksialkraft i feltmidte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
 
Figur 7-19 Trykkavlastning i feltmidte 
 
Avstand y fra tyngdepunktsakse til kontrollpunkt:  
                             
            
 
 
 
 
 
Spenningen ved avstand   fra det det armerte tverrsnittets tyngdepunkt til 
kontrollpunktet 25 mm under spennkabelen: 
   
         
  
 
         
  
          
Kontrollsnittet er i strekk og trykkavlastningskravet er dermed ikke oppfylt. Bruk av et 
redusert toleransekrav            vil ikke påvirke resultatet. Løsningen vil være å 
øke spennarmeringsmengden.  
 
 
 
 
 
Figur 7-20 Parameteren y for trykkavlastning 
Parametrene som er nødvendig  
for spenningsberegningen hentes 
fra avsnitt 7.3.2. 
 
 102 
 
Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
7.4 Oppsummering bruksgrensetilstand 
Basert på resultatene fra bruksgrensetilstanden vil det ikke være nødvendig å øke 
armeringsmengden. Det bør understrekes at det kun er valgt å vektlegge 
rissviddebegrensning. Krav tilknyttet spenningsbegrensning og nedbøyning vil fortsatt 
kunne føre til et økt armeringsbehov.  
Rissviddekrav er tilfredsstilt med god margin. Årsaken kan spores tilbake til 
størrelsen på aksialkraften fra spennkablene. Høy aksialkraftverdi fører til liten 
strekkspenning, jamfør avsnitt 3.3.1. Å velge snitt med mindre aksialkraft og større 
moment vil normalt gi større rissvidder. For referansebruen vil ikke dette være 
aktuelt, jamfør Figur 7-21. 
 
Figur 7-21 Aksialkraftfordeling, ofte forekommende kombinasjon 
Trykkavlastningskravet er oppfylt med svært lav margin. Erfaringer viser at det 
ofte er dette kravet som blir dimensjonerende for bjelkeplatebruer [20]. Eurokodene er 
som tidligere nevnt et samarbeid mellom flere europeiske land, og det hersker en 
viss uenighet om nødvendigheten av kravet. 
 
I kapittel 9 blir det derfor sett nærmere på hvilken økonomisk konsekvens         
kravet innebærer med tanke på spennarmeringsmengden. 
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8. Dimensjonering i tverretning 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Utregning av moment og skjærkraft på grunn av  
permanent last oppsummeres i Tabell 8-1 og Figur 8-2. Verdiene er hentet fra avsnitt 
4.1, og rammeprogrammet Focus konstruksjon er tatt i bruk for lineær analyse [26].  
 
  Permanent last Verdi  
Jevnt 
fordelt 
last 
Overbygning    
  
  
             
  
 
  
       
  
 
  
Belegning      
  
  
               
  
 
 
Punktlast 
Kantdragere    
  
  
                    
          
Rekkverk     
  
 
            
Tabell 8-1 Lastverdier for permanent last i tverretning 
 
Figur 8-2 Momentdiagram og skjærkraftdiagram for permanent last i tverretning 
 
 
 
For dimensjonering i tverretning kan de 
utstikkende flensene betraktes som 
utkragere med lengde            , bredde 
         og høyde              se Figur 8-1. 
Arealet blir dermed:                 
Lastene som virker på den statiske modellen 
vil hovedsakelig bestå av permanent last og 
trafikklast.                                                                         
 
Figur 8-1 Statisk modell i tverretning 
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For trafikklasten betraktes LM1 og LM2, jamfør avsnitt 4.2.4.1. LM1 inkluderer en 
jevnt fordelt last          
  
 
 og et system av punktlaster             over et 
areal          . Senteravstander er 2 meter og 1,2 meter i henholdsvis tverr- og 
lengderetning. LM2 består av en enkel aksellast med punktlaster lik             
over et areal           , og med senteravstand lik 2 meter.  
Den jevnt fordelte trafikklasten gir moment og skjærkraft ved innspenning: 
       
      
 
 
           
                       
 
8.1 Dimensjonering for utkragermoment i tverretning 
I henhold til EK1-2 avsnitt 4.3.6 skal det medregnes en utbredelse av punktlaster 
med en vinkel på 45˚ ned til senter av dekket. 
 
Figur 8-3 Utbredelse av punktlaster (Figur 4.4 i EK1-2) 
Dette gir nye projiserte areal: 
                     
    og                        
  
Punktlastene gir moment både i tverretning og i lengderetning. For å finne 
fordelingen tas det i bruk influenslinjer hentet fra Einflussfelder elasticher Platten av 
Pucher [27]. 
Figur 8-4, 8-5 og 8-6 viser aktuelle plasseringer av punktlastene i influensflater. Den 
innerste firkanten viser selve dekkflaten, mens den ytterste viser det projiserte 
arealet. Y-aksen representerer den faste innspenningen. Verdiene    skal integreres 
over tilhørende areal, men her velges en forenkling ved å benytte en gjennomsnittlig 
verdi        . Utkragermomentet regnes ut i hvert tilfelle etter formelen: 
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Figur 8-4 Influensflate for usymmetrisk plassering, LM1 
   
  
  
         
   
  
               
 
Figur 8-5 Influensflate for symmetrisk plassering, LM1 
   
  
  
         
   
  
             
 
Figur 8-6 Influensflate for LM2 
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LM1 inkluderer en jevnt fordelt last, så det symmetriske tilfellet blir dimensjonerende. 
Dimensjonerende moment oppnås ved addisjon.                                              
Lastfaktorene i bruddgrensetilstand er:        og               
              
              
            
                         
               
                         
          
Trykksonens momentkapasitet for en platestripe regnes som: 
                          
  
Antar normalarmert tverrsnitt. Armeringstøyning ved brudd settes dermed lik     og 
trykksonehøydefaktoren blir        . Med overdekningskrav beskrevet i avsnitt 
3.2.1 blir momentkapasiteten: 
                          
          
         Momentkapasiteten er tilstrekkelig og trykksonen er delvis utnyttet. 
Ved å bestemme den indre momentarmen   kan nødvendig armering bestemmes. 
         
   
   
 
          
          
               
Nødvendig armering: 
      
   
    
       
   
 
 
I avsnitt 3.2.2 er det antatt en tverrarmering        . 
Dette gir armeringsmengden:    
    
   
              
   
 
 
          Antatt armeringsmengde er tilstrekkelig. 
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8.2 Dimensjonering for skjærkraft i tverretning 
Skjærkraftbidraget fra punktlaster beregnes ved hjelp av Norsk betongforenings 
publikasjon nr.6 [28]. Utbredelsen av kontaktflaten skiller seg fra momentberegningen. 
 
Figur 8-7 Utbredelse av punktlaster for skjærberegning. 
          er avstanden fra kanten av opplegget til det dimensjonerende snittet. 
Ved hjelp av Figur 8-8 kan dimensjonerende skjærkraft per lengdeenhet bestemmes 
som:       
  
  
. 
 
Figur 8-8 Faktor kv med fast innspent platekant 
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I Tabell 8-2 er nødvendige parametre og dimensjonerende skjærkraft utregnet for 
LM1 og LM2. 
  s ty tx 
 
  
  
  
 
  
 
                
kv 
               
Vi 
LM1 275 915 915 1 0,3 0,69     
  
 
 
LM2 275 865 1115 0,76 0,32 0,65     
  
 
 
Tabell 8-2 Beregning av dimensjonerende skjærkraft i tverretning 
Jevnt fordelt trafikklast i LM1 er som tidligere utregnet                       . 
Resultatet viser dermed at lastmodell 2 er dimensjonerende. 
Med lastfaktorene kan skjærkraft fra egenlast og LM2 adderes: 
                          
  
 
 
Dimensjonerende skjærkraft gis av EK2-1-1, 6.2.2: 
                      
 
    
Parametrene er gitt i avsnitt 6.3. Nye parametre er: 
     
   
 
    
   
                           
       
   
   
  
 
    
        
       
Dette gir:  
                      
 
        
  
 
 
             
Slakkarmeringen i flensen har tilstrekkelig skjærkapasitet. Marginen er svært lav.                   
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8.3 Risskontroll i tverretning 
Utgangspunktet for risskontroll i tverretning er Stadium I. Det forutsettes at tverrsnittet 
risser opp når strekkspenningen i over- eller underkant når strekkfastheten. Ved å 
regne ut trykksonehøyde og bøyestivhet for et antatt uopprisset tverrsnitt, kan et 
grensemoment angis. Grensemomentet betegnes rissmoment, og representerer 
overgangen fra urisset til risset tilstand. Dersom opptredende moment overskrider 
rissmomentet, må rissvidder kontrolleres etter EK2-1-1, 7.3.4. 
 
Figur 8-9 Bøyning i urisset tverrsnitt 
Armeringsstålet er stivere enn betongen. Dette ivaretas ved å benytte et transformert 
tverrsnitt. Nøytralaksens beliggenhet bestemmes ved tyngdepunktsberegning for det 
transformerte tverrsnittet. Moment av arealene om nedre rand gir 
trykksonehøydefaktoren: 
   
            
      
                 
  
   
      
       
                              
                  
       
Betongbidrag til arealtreghetsmoment: 
    
   
  
       
 
 
   
         
  
              
   
 
               
Armeringsbidrag til arealtreghetsmoment: 
            
                              
Bøyestivheten for det uopprissete tverrsnittet blir dermed: 
                                                                        (Formel A) 
Krummingen   i Figur 8-9 angis som: 
 
 
 
 
     
 
  
 
    
                  (Formel B) 
Ved å kombinere formel A og B, og sette strekkspenningen i overkant lik 
strekkfastheten:      
                 , kan rissmomentet utrykkes. 
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Oversiden av bruen er i eksponeringsklasse XD1. Etter Tabell 7-1 skal dermed 
rissvidder kontrolleres for lastkombinasjonen tilnærmet permanent. Lastkoeffisienten 
for permanent last settes lik 1,0. Kombinasjonsfaktoren skal settes lik 0,5, jamfør 
avsnitt 4.5.2. For momentverdier henvises til avsnitt 8.1. 
Opptredende moment blir dermed: 
                    
              
                        
                             
    
   
 
 
              Betongen forblir urisset og videre risskontroll kan unnlates. 
 
8.4 Oppsummering tverretning 
Resultat fra dimensjoneringen i tverretning presenteres i Tabell 8-10. 
Lastvirkning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Utkragermoment                   26 % 
Skjærkraft                   99 % 
Armering :        
Figur 8-10 Påkjenning, kapasitet og utnyttelse i tverretning. 
Utnyttelsen for skjærkraft er noe høy. Dette skyldes den valgte belegningstykkelsen 
på 120 mm, jamfør avsnitt 4.1.5. Dette er antagelig noe høyt og gir en stor utbredelse 
av kontaktflaten. Diagrammet fra norsk betongforening er av eldre dato, og 
nøyaktighetsgrad er usikkert. 
Den antatte tverrarmeringen         er tilstrekkelig med god margin, og det kan 
vurderes å redusere armeringsmengden. 
Det er ikke behov for utregning av rissvidder da betongen forblir urisset. 
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9. Trykkavlastningskravet 
Den felleseuropeiske standarden EK2-1-1, som danner utgangspunktet for 
trykkavlastningskontrollen i avsnitt 7.3.5, tredde først i kraft i mars 2010. Før den tid 
var standardene nasjonale, og i Norge var NS 3473 gjeldende. Arbeidet med å 
forene de involverte lands tidligere regelverk innebærer element av justering og 
kompromiss. I NS 3473 ble det ikke stilt krav om kontroll av trykkavlastning, og det 
kan oppspores en viss uenighet hvorvidt kravet bør gjelde[30]. Det er derfor av 
interesse å se nærmere på hvilke konsekvenser kravet medfører.  
Trykkavlastningskravet over søyleakse 3 er oppfylt med svært lav margin, jamfør 
avsnitt 7.3.5. Valgt spennarmering er derfor nødvendig. Om kravet ikke stilles vil 
risskontrollen bare begrense spennarmeringen gjennom rissviddekrav.  
9.1 Reduksjon i antall spenntau per kabel 
I Vedlegg 8 - Del 1 er dimensjoneringen i brudd- og bruksgrensetilstand gjenopptatt 
for en redusert spennarmeringsmengde. Antall spenntau per kabel reduseres fra 15 
til 12 i henhold til produktbladet ETA-06/0022 [17]. Dette gir en total 
spennarmeringsreduksjon: 
                          
  
I Tabell 9-1 er de viktigste konsekvensene for bruddgrensetilstanden oppsummert.  
 
Tabell 9-1 Utnyttelsesgrad i bruddgrensetilstand ved redusert antall spenntau per kabel. 
Det reduserte spennarmeringsarealet kan i utgangspunktet ikke oppta 
bøyemomentet ved støtten alene. Men ved å redusere momentverdien i henhold til 
EK2-1-1, 5.3.2.2(4) blir dette mulig. Det er derfor ikke grunnlag for å endre 
torsjonsarmeringen fra avsnitt 6.4.3. Momentreduksjonen presenteres i det følgende. 
I EK2-1-1, 5.3.2.2(4) står det: 
Dersom en bjelke er monolittisk forbundet med oppleggene, kan det kritiske 
dimensjonerende momentet ved opplegget settes lik momentet ved kanten av 
opplegget 
 
 
 
15 12
Utnyttelse Utnyttelse
Feltmoment 85 % 98 %
Støttemoment 73 % 77 %
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 82 % 93 %
Spenntau per kabel
Lastvirkning
Moment
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Moment ved søylekant:  
               
                   
    
            
Endringene i bruksgrensetilstand relateres til oppnådd prosent av strekkfasthet. 
Kritisk lastkombinasjon er den ofte forekommende og kritisk snitt er midtfeltet. Med 
15 tau per kabel er 46 % av strekkfastheten oppnådd i underkant, jamfør Vedlegg 6. 
Med 12 tau er den tilsvarende prosentsatsen 82 %, jamfør vedlegg 8. Utregning av 
rissvidder er derfor ikke nødvendig. 
I samråd med veileder Håvard Johansen i Statens Vegvesen kan følgende 
økonomiske retningslinjer benyttes for spennarmeringen: 
Utgift Beløp Enhet 
Spennarmering 150 
  
   
  
Forankring 3000  
  
          
 
Arbeid/montering 30    
Merverdiavgift 25   
Tabell 9-2 Kostnadsestimat for spennarmering. 
Verdiene er basert på en grov estimering av kostnadene ved en tilsvarende bru 
oppført av Statens vegvesen.   
De tre kabelgruppene dekker en avstand: 
      
             
     
             
   
             
       
Onduleringen medregnes ved å estimere 5 meter tillegg for hver kabelgruppe. Med 6 
spennkabler i hver kabelgruppe gir dette en total spennarmeringslengde:  
                      
Maksimal spennkraft i hver kabel gis som: 
              
           hvor   er antall spenntau i hver kabel. 
 
                 
Elementet hvor støttemomentet opptrer har en 
lengde lik 2,25 m. Momentverdien midt i 
elementet, 1,125 meter fra søyleaksen, er: 
Ved å anta lineær momentendring over 
elementet, kan momentverdien ved 
søylekanten utregnes. Tilnærmingen vil være 
konservativ. 
Figur 9-1 Reduksjon av støttemoment 
 
 113 
 
Trykkavlastningskravet 
Ved å neglisjere trykkavlastningskravet og redusere antall spenntau fra 15 til 12 kan 
dermed følgende økonomiske gevinst medregnes: 
   
        
   
                                       
Det bygges om lag 50 slike bjelkeplatebruer i året [30]. Med den foregående grove 
estimeringen, kan det dermed medregnes en årlig besparelse på 6 millioner kroner. 
9.2 Reduksjon i antall spennkabler 
Å redusere antall spennkabler vil kunne gi en ekstra økonomisk gevinst ved 
reduserte forankringsutgifter. Det gjennomføres derfor en dimensjoneringsprosedyre 
basert på et redusert antall spennkabler.  
Med reduksjonen av antall spenntau per kabel i forrige avsnitt ble utnyttelsesgraden 
for bøyemoment i midtfeltet 98 %. Det er dermed ikke rom for videre reduksjon av 
spennarmeringen i dette feltet. I søyleakse 3 ble derimot utnyttelsesgraden 77 %.   
Reduksjonen fra 15 til 12 spenntau per kabel, medførte en reduksjon per 
kabelgruppe:                           
                                                   
Å fjerne en spennkabel i hver kabelgruppe medfører en lavere reduksjon per 
kabelgruppe:                     
  
Det velges derfor å benytte fem spennkabler i midtfeltet og fire spennkabler i 
sidefeltene. Over støtten reduseres dermed antall kabler fra 12 til 9.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Figur 9-2 Reduksjon av antall spennkabler 
Konsekvensene for bruddgrensetilstanden er oppsummert i Tabell 9-3. Utregningene 
er gjengitt i Vedlegg 8 – Del 2.  
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Lastvirkning Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 98 % 
Støttemoment 80 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 91 % 
Tabell 9-3 Utnyttelsesgrad i bruddgrensetilstand ved redusert antall spennkabler. 
Utnyttelsesgraden i bruddgrensetilstand øker til 80 % ved støtten. Kritisk snitt i 
bruksgrensetilstand endres fra midtfelt til søyleakse 3 for ofte forekommende 
lastkombinasjon. 95 % av strekkfastheten er oppnådd, og det er dermed ikke 
nødvendig med rissviddeberegning i Stadium II. 
De tre kabelgruppene dekker en total spennarmeringslengde: 
                   
             
                 
             
             
             
        
Med 6 kabler i hvert felt ble tilsvarende lengde       . Differansen er dermed: 
                       
Maksimal spennkraft i hver kabel gis som: 
               
                  
Ved å fjerne 5 spennkabler, fjernes 10 forankringer. Dette tilsvarer en økonomisk 
gevinst:                               , jamfør Tabell 9-2.      
Ved å neglisjere trykkavlastningskravet og fjerne to kabler i hvert sidefelt og en kabel 
fra midtfeltet, kan dermed følgende økonomiske gevinst medregnes: 
                                              
Med 50 bruer per år blir den årlige besparelsen over 9 millioner kroner. 
Reduksjonen forutsetter at fire spennkabler er tilstrekkelig for ULS og SLS i 
sidefeltene. Det utføres derfor en kontroll i snitt for maksimalt feltmoment i venstre 
sidefelt. Utregningene er gjengitt i Vedlegg 8 – Del 3. 
 
 
 
 
 
 
Figur 9-3 Momentdiagram i bruddgrensetilstand, venstre sidefelt 
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Utnyttelsesgraden for bøyemomentet blir 98 %. I bruksgrensetilstanden oppnås 92 % 
av strekkfastheten. Rissviddeberegning er derfor ikke nødvendig. 
Utnyttelsen over støtten i søyleakse 3 er fortsatt 80 %. Det kan tenkes ønskelig å 
redusere antall spennkabler videre. En mulighet er å redusere spennkablene i 
sidefeltet fra fire til tre. Spennkabelen må da erstattes av slakkarmering for å oppnå 
tilstrekkelig momentkapasitet i bruddgrensetilstand. Ved å legge inn dobbel 
slakkarmering i et avgrenset felt vil dette være mulig. Feltet avgrenses i henhold til 
størrelsen på bøyemomentet. Slakkarmering er betydelig billigere i innkjøp enn 
spennarmering og løsningen vil dermed være kostnadseffektiv. Tilhørende overslag 
utføres ikke i denne rapporten.
 
Figur 9-4 Dobbel slakkarmering i sidefelt 
 
9.3 Økning av spennvidde i midtfelt 
Avslutningsvis gjenopptas kapasitetsberegningene for en tilsvarende bru med lengre 
spennvidde. Motivasjonen er å tilføre et bredere datagrunnlag (trykkavlastning), samt 
undersøke konsekvensen dette vil medføre for dimensjonerende situasjon. 
Referansebruens midtspenn økes fra 28 til 31 meter. Øvrig geometri, spennarmering 
og lastvilkår endres ikke. Utregninger gjengis  i Vedlegg 10. 
Resultatet viser at kapasitetskravene i bruddgrensetilstand fortsatt vil være oppfylt. 
Tabell 9-4 viser en sammenligning av utnyttelsesgraden mellom de to bruene.   
 
Spennvidde midtfelt 
28 m 31 m 
Lastvirkning Utnyttelse (%) 
Moment 
Feltmoment 85,0 99,9 
Støttemoment 73,0 78,0 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 82,0 83,0 
Tabell 9-4 Utnyttelsesgrad i bruddgrensetilstand for forskjellige spennvidder  
I bruksgrensetilstand gjennomføres en spenningsberegning for midtfeltet i Stadium I. 
Resultatet viser at betongens strekkfasthet overskrides i underkant. En 
rissviddekontroll utføres og avslører at rissvidden overskrider rissviddekravet. 
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Strekkspenning i underkant Strekkfasthet Utregnet rissvidde Rissviddekrav 
3,9 MPa 3,8 MPa 0,48 mm   0,26 mm 
Tabell 9-5 Resultat av rissviddekontroll uten endring av spennarmeringsmengde 
Armeringsmengden tilfredsstiller ikke rissviddekravet. Det må derfor legges inn mer 
spennarmering i tverrsnittet. Antall spenntau per kabel i kabelgruppe 2 økes fra 15 til 
19 i henhold til produktbladet ETA-06/0022 [17]. Dette fører til at betongspenningen i 
underkant bare når 61 % av strekkfastheten. 
Trykkavlastning kontrolleres så for tilnærmet permanent lastkombinasjon i snitt over 
søylen i søyleakse 3. Trykkspenningen i kritisk snitt er lik 0,5 MPa som medfører at 
kravet er oppfylt med lav margin. Mengde spennarmeringen er derfor nødvendig.  
Om kravet ikke stilles vil risskontrollen bare begrense spennarmeringen gjennom 
rissviddebegrensning. Det velges derfor å gjennomføre en risskontroll i midtfeltet 
med en tilpasset spennarmeringsmengde. Det antas at dersom strekkspenningen i 
underkant når strekkfastheten, vil også rissvidden overskride rissviddekravet. Kriteriet 
for hvor mye spennarmering som kan fjernes, blir derfor bestemt av 
spenningskontrollen i Stadium I. 
Det velges å anta at leverandør av spennarmering kan tilby 16 spenntau per kabel, 
selv om dette ikke stemmer i henhold til produktbladet ETA-06/0022 [17]. 
Spennarmeringen i snittet reduseres dermed med: 
                         
  
Med 16 spenntau per kabel i midtfeltet og 15 spenntau per kabel i hvert av 
endefeltene, oppnås 90 % av strekkfastheten i underkant. Betongen risser ikke og 
det vil dermed ikke være behov for videre rissviddeberegning.  
Kabelgruppe 2 har en total spennarmeringslengde:                      
 
Ved å neglisjere trykkavlastningskravet og redusere antall spenntau i midtfelt fra 19 til 
16, kan dermed følgende økonomiske gevinst medregnes: 
   
        
   
                                      
Antas det 50 bruer per år blir den årlige besparelsen 2,2 millioner kroner. 
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10. Oppsummering og videre arbeid 
Kapitlet oppsummerer resultatene i rapporten. I tillegg inkluderes et avsnitt om 
læringsutbytte og mulige alternativer for videre arbeid. 
10.1 Oppsummering 
I denne rapporten har kapasitetsberegninger for en fiktiv etteroppspent betongbru i 
Trondheim kommune blitt gjennomført. Hovedfokuset har vært å sette seg inn i 
gjeldende regelverk, beregningsmetoder og analyseverktøy. Oppgavens 
fordypningsdel har omhandlet trykkavlastningskravet, og det er utført en grov 
estimering av hvilken kostnad kravet medfører. 
Med spennarmering fra prosjekteringsgrunnlag og utregnet slakkarmering, viser 
beregningene at kapasiteten er tilstrekkelig i de kontrollerte snittene. De viktigste 
resultatene fra rapporten er listet opp i Tabell 10-1. 
Bruddgrensetilstand 
Lengderetning bruoverbygning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 24 800 kNm 29 273 kNm 85 % 
Støttemoment 32 780 kNm 44 748 kNm 73 % 
Skjærkraft 
Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 6 385 kN 82 % 
Skjærtrykkapasitet 5 240 kN 34 750 kN 15 % 
Torsjon 
Kapasitet for trykkbrudd 7 290 kNm 18 175 kNm 40 % 
Interaksjon - skjær og torsjon 0,55 1 55 % 
Riss-torsjonsmoment 7 290 kNm 5 542 kNm 132 % 
Tverretning bruoverbygning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment Utkragermoment 140 kN/m 531 kN/m 26 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 230 kN/m 231 kN/m 99 % 
Lengderetning bruoverbygning Slakkarmeringsmengder 
Minimum lengdearmering i steg            
Minimum lengdearmering i flens 60        
Minimum skjærarmering          
Lengdearmering pga. torsjon           
Bøylearmering pga. torsjon         
Tverretning bruoverbygning Slakkarmeringsmengder 
Tverrarmering i flens            
Bruksgrensetilstand 
Andel av strekkfasthet oppnådd i midtfelt 46 % 
Trykkavlastning 
Spenning  Krav Margin 
0,06 Mpa ≥ 0 Mpa 0,06 Mpa 
Tabell 10-1 Oppsummering av resultat 
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Oppsummering og videre arbeid 
Trykkavlastningskravet blir dimensjonerende. Det har vært av interesse å se 
nærmere på konsekvensen dersom kravet fravikes. Dette er gjort ved å undersøke 
hvor mye av spennarmeringen som kan reduseres uten at de øvrige kapasitetene 
overskrides. Tabell 10-2 viser de viktigste resultatene som er oppnådd ved å fjerne 
en spennkabel midtfeltet og to i hver av endefeltene. 
Bruddgrensetilstand 
Lastvirkning Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 98 % 
Støttemoment 80 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 91 % 
Bruksgrensetilstand 
Andel av strekkfasthet oppnådd ved støtte 95 % 
Tabell 10-2 Resultat ved redusert armering 
Momentkapasiteten ved midtfeltet blir dimensjonerende. Rissviddekontrollen 
avgrenser ikke kapasiteten. Dette skyldes en betydelig aksialkraft fra 
spennarmeringen. 
En grovestimering av hvilken økonomisk gevinst den reduserte spennarmeringen 
medfører er gjennomført. Gevinsten kvantifiseres til 190 000 kroner per bru. I Norge 
vil dette tilsvare en årlig besparelse på over 9 millioner kroner. Beløpet antas som 
betydelig i et ressurseffektivt perspektiv. 
10.2 Læringsutbytte og videre arbeid 
Arbeidet med rapporten har gitt meg større innsikt i prosjektering av etteroppspente 
betongbruer. Prosjektering av slike konstruksjoner er en kompleks prosess med 
mange faktorer å ta hensyn til. Dette fører til at det blir et tidkrevende arbeid, selv på 
en mindre bru med en enkel geometri. Å sette seg inn i brukergrensesnittet til 
NovaFrame har også vært en tidkrevende prosess. Men arbeidet har vært lystbetont, 
og jeg ser på oppgaven som en lærerik avslutning på masterstudiet. 
Tidsbegrensningen har medført avgrensninger i rapporten. Det er derfor flere tema 
som kan være aktuelle for videre arbeid. 
 Kontroll av ulykkeslaster. 
 Kontroll av byggefaser. 
 Kontroll av landkar og fundament. 
 Kontroll av søyler. 
 Dynamiske beregninger for jordskjelv. 
 Fullstendig verifikasjon av resultat fra NovaFrame. 
 Økonomisk estimering med flere ulike spennvidder. 
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Vedlegg 1 
Vedlegg 1  
Oppgavetekst  
 
 
KT6003 Prosjektering av bruer 1 høsten 2014 
Prosjektoppgave 
 
 
Innledning 
Ei planlagt plasstøpt og etteroppspent bjelke/platebru skal analyseres og dimensjoneres i henhold til 
gjeldende regelverk. Brulengden er 1,0 + 22,5 + 28,0 + 22,5 + 1,0 = 75,0 meter (1,0 meter utstikk 
forbi landkaraksene på begge ender). Tverrsnittet er konstant, med føringsbredde 8,5 meter, 
bjelkedel bredde 5,0 meter, tverrsnittshøyde i bjelkedelen 1,3 meter og vingetykkelse 0,35 meter. 
Spennarmeringen er satt sammen av to kabelgrupper med 6 stk 15‐taus kabler i hver gruppe. 
Lengdesnitt og tverrsnitt med spennkabler i endefelt og ved opplegg er vist i vedlagte figur. 
Antatt/foreslått kabelføring er også vist. 
 
 
 
Forutsetninger 
Utførelse 
Overbygningen forutsettes utført i én støp med forskaling på reis fra bakken. 
 
De som ønsker (frivillig), kan regne med følgende tre byggefaser: 
1.   Første etappe: 1,0 + 22,5 + 5,6 = 29,1 meter fra venstre bruende til 5,6 meter forbi akse 2 
2.   Andre etappe: 28,0 meter fram til 5,6 meter forbi akse 3 
3.   Tredje etappe: 16,9 + 1,0 = 17,9 meter fram til høyre bruende 
 
 
 
Geometri og grensebetingelser 
Forutsetninger: 
    Brua er horisontal (ingen vertikalkurvatur) og rett (ingen horisontalkurvatur) 
    Akse 1: Skivesøyle 7,5 m x 0,6 m, lagre med sidestyring og fastholding i bruas lengderetning 
    Akse 2/3: Skivesøyler 5,0 m x 0,8 m, monolittisk forbindelse 
 Akse 4: Skivesøyle 7,5 m x 0,6 m, lagre med sidestyring men uten fastholding i 
bruas lengderetning 
    Fundamentering på berg i alle akser 
 
 
 
Materialer 
Forutsetninger: 
    Betongkvalitet B45 
    Slakkarmering B 500 NC 
 
 
Laster 
Forutsetninger for egenvekter: 
    Egenvekt for endeskjørt, vanger og endetverrbærere i akse 1 og 6 neglisjeres. 
    Super‐egenvekt (slitelag, kantdragere og rekkverk) modelleres som sentrisk last 40 kN/m. 
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Vedlegg 1 
Forutsetninger for temperatur: 
    Temperatur‐virkninger: Tmax = 34 ⁰C, Tmin = ‐28 ⁰C 
 
Forutsetninger for vindlaster: 
    Brua ligger i Trondheim kommune i Sør‐Trøndelag 
    Retningsfaktor, sesongfaktor og nivåfaktor settes lik 1,0 (cdir, cseason, calt = 1,0) 
    Returperiode i ferdigtilstand settes lik 50 år (cprob = 1,0) 
    Terrengformfaktor, c0 (z) = 1,0 
    Overbygningens høyde over terreng, z = 10 m 
    Terrengruhetskategori II 
    Vindturbulens, kI = 1,0 
    Total bruplatebredde inkl kantdragere, b = 9,5 m 
    Vindlast på søyler neglisjeres. 
 
 
Spennarmering 
Spennarmering med 15 stk 150 mm2 tau pr kabel antas brukt. Aktuelle systemer kan være for 
eksempel Dywidag (DSI) eller Cona CMI BT (BBR VT). Data/forutsetninger finnes i relevante ETA’er: 
    ETA‐06/0022 (DSI) 
    ETA‐09/0286 (BBR) 
ETA‐ene finnes på leverandørenes nettsider. Google‐søk med titlene fører som regel 
fram. Kablenes/forankringenes plassering er antydet i vedlagte figur. 
I analysen kan kabler samles i grupper i CL bru. 
 
Kabelgruppe 1 spennes opp ved akse 1 og har innstøpte passive forankringer i motsatt 
ende. Kabelgruppe 2 spennes opp ved akse 4 og har innstøpte passive forankringer i 
motsatt ende. 
 
Låsetapet ved aktiv forankring settes lik 6 mm. 
 
Det forutsettes brukt kabelrør med diameter 100 mm, og minimum trykkfasthet for betongen 
ved oppspenning settes lik 32 MPa (sylinder) / 40 MPa (terning). 
 
Ved utførelse i tre etapper forutsettes kabelføring tilpasset byggefasene. 
 
 
 
Miljø 
Eksponeringsklasser: XD1 for overside, XC3 for underside. 
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Vedlegg 1 
Oppgaver 
 
Oppgave 1: Prosjekteringsgrunnlag 
 
(a) Lag en summarisk oversikt over nødvendige grunnlagsdokumenter, inkludert standarder, 
håndbøker, ETA’er osv. Gi en kort (to linjer) presentasjon av analyseprogrammet som 
benyttes. 
 
(b) Bestem dimensjonerende materialegenskaper for både betong, slakkarmering og 
spennarmering. Kartlegg viktige forutsetninger vedr kryp og svinn for betongen. 
 
(c) Bestem viktige forutsetninger for valgt spennsystem, inkludert parametere for 
spennkrafttap, minimum senteravstander og kantavstander for kabelforankringene, 
oppspenningskraft mm. 
 
(d) Bestem minimumsarmering (slakkarmering) for tverrsnittet. Velg (innledende) 
lengdearmering med senteravstand 150 mm slik at kravet til minimumsarmering er tilfredsstilt. 
 
(e) Bestem nødvendig overdekning, og vis plassering av slakkarmering og spennarmering, 
samt kabelforankringer, i tverrsnittet. 
 
(f) Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra trafikklaster. 
 
(g) Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra temperaturlaster. 
 
(h) Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra vindlaster på bru uten trafikk 
og på bru med trafikk. 
 
(i) Bestem dimensjonerende lastkombinasjoner. 
 
 
 
Oppgave 2: Analyse 
 
(a) Etabler analysemodell for brua. 
 
(b) Vis hvordan alle forutsetninger vedrørende både geometri, grensebetingelser, materialer, 
laster, lastkombinasjoner og spennarmering er ivaretatt og implementert i analysen. 
 
(c) Verifiser viktige resultater for alle viktige lasttilfeller, delkombinasjoner og dimensjonerende 
lastkombinasjoner. Nevn kort hvilke forhold som ikke er ivaretatt eller modellert eksakt i analysen 
og vurder om unøyaktighetene har vesentlig betydning for resultatene. 
 
(d) Kontroller om SLS‐krav om trykkavlastning er tilfredsstilt. Dersom kravet ikke er tilfredsstilt, 
øk spennarmeringsmengdene og kjør analysen på nytt. 
 
(e) Presenter og forklar de viktigste analyseresultatene (krefter/momenter) ved diagrammer 
og tabeller. 
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Vedlegg 1 
Oppgave 3: Tverrsnittskontroll 
 
(a) Bestem effektiv flensbredde. 
 
(b) Kontroller ved håndregning tverrsnittets momentkapasitet (ULS) i endefelt akse 1‐2 (snitt A) og 
ved opplegg akse 2 (snitt B). Regn med spennarmeringen som bidrag til tverrsnittets kapasitet 
(indre motstand). Kontroller kapasiteten mot dimensjonerende (opptredende) momenter for ULS 
uten forspenningens primær‐effekter. 
 
(c) Vis at tverrsnittene kontrollert i (b) er underarmerte. 
 
(d) Kontroller ved håndregning tverrsnittets skjærkapasitet (ULS) ved opplegg akse 2. Finn ut om 
skjærarmering (bøyler) er nødvendig, og bestem eventuelt nødvendig bøylearmering og 
eventuelt nødvendig tillegg i lengdearmering. 
 
(e) Kontroller ved håndregning tverrsnittets torsjonskapasitet (ULS) ved opplegg akse 2. Bestem 
eventuell nødvendig tverrarmering (bøyle rundt bjelkedelen av tverrsnittet) og tillegg i 
lengdearmering. 
 
(f) Kontroller betongens kapasitet for skjær‐trykk for kombinert skjær og torsjon. 
(g) Kontroller ved håndregning trykkavlastning (snitt A) og rissvidder (snitt A og B). 
 
Oppgave 4: Diverse kontroller – frivillig 
 
De som ønsker kan dokumentere følgende kontroller: 
a)   Skiveskjær i flenser og lastvirkninger i bruas tverretning; 
dimensjonering av tverrarmering i bruvingenes innspenning 
b)   Kontroll av lokale krefter over lagre og ved spennarmeringsforankringer 
c) Dimensjonering av søyler, inkludert vurdering av knekklengder/slankhet 
og 2. ordens tilleggsmomenter 
 
De som regner med byggefaser kan kontrollere overbygningens kapasitet i oppspenningstilstanden, 
dvs med spennarmeringen på trykksida. 
 
 
 
Praktiske detaljer 
 
Oppgavene skal besvares fullstendig – men mest mulig kortfattet. Besvarelsen skal leveres digitalt 
(pdf) med epost til  havard.johansen@vegvesen.no. Skannede håndskrevne sider aksepteres hvis 
teksten er godt lesbar. 
 
Oppgave 1 og 2 skal leveres innen tirsdag 14. oktober kl 14.30. 
Løsningsforslag for analysen vil deretter bli delt ut og gjennomgått. 
 
Oppgave 3 (og eventuelt oppgave 4) skal leveres innen tirsdag 11. november kl 15.30. 
Arbeidet med oppgave 3 forutsettes basert på løsningsforslag for oppgave 1 og 2. 
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Vedlegg 1 
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Vedlegg 2 
Vedlegg 2    
Minimum slakkarmering i bruoverbygning. 
Minimum lengdearmering 
Fra avsnitt 3.2.1: 
Nominell overdekning: 
Eksponeringsklasse                                            
XD1, overside 25 50 10 60 15 75 
XC3, underside 25 50 0 50 15 65 
 
Avstander mellom armeringsstenger: 
Minimum fri avstand mellom armeringsstenger 
Avstand mellom stenger i samme lag                 
Avstand mellom forskjellige lag                   
 
Minimumsarmering i bunn av tverrsnitt 
 
 
 
 
 
             
  
 
           
  
 
          
Armering i lengderetning, y-retning, får da en effektiv høyde: 
        
  
 
 
  
 
      
  
 
 
  
 
         
Beregner minimumsarmering etter EK2-1-1, NA.9.2.1.1 
           
    
   
           
   
   
                                
Per meter bredde av tverrsnittet: 
     
 
 
        
  
      
   
 
 
           gir tverrsnitt per stang:    
 
 
           
Ved bestemmelse av tverrsnittets 
effektive høyde,  , må det tas hensyn til 
tverrarmeringen, dvs. armeringen i         
x-retning.   
Denne armeringen legges ytterst med 
armeringsdiameter         og 
effektiv høyde: 
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Vedlegg 2 
Nødvendig antall stenger per meter bredde blir dermed: 
  
     
 
  
 
    
   
    
Maksimal senteravstand mellom stengene: 
  
    
 
  200 mm 
Velger armering:           
  
 
 
    
   
  
 
 
            
   
 
  
Antall stenger per meter bredde og totalt antall stenger: 
  
     
 
  
 
    
   
                   
Total lengdearmering: 
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Vedlegg 2 
Minimumsarmering i topp av tverrsnitt 
Tilsvarende beregninger gjøres for overkant. 
              
  
 
           
  
 
          
        
  
 
 
  
 
      
  
 
 
  
 
         
           
    
   
           
   
   
                               
Per meter bredde av tverrsnittet: 
     
  
 
        
    
      
   
 
 
           gir tverrsnitt per stang:    
 
 
           
Nødvendig antall stenger per meter bredde blir: 
  
     
 
  
 
    
   
    
Maksimal senteravstand mellom stengene: 
  
    
 
  200 mm 
Velger armering:           
  
 
 
    
   
  
 
 
            
   
 
  
Antall stenger per meter bredde og totalt antall stenger: 
  
     
 
  
 
    
   
                   
Total lengdearmering: 
                            
  
Oppsummering lengearmering 
Om det forutsettes en armering med diameter 25mm i tverrretning, kan det velges en 
lengdearmering på 35        i underkant og 60        i overkant. 
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Vedlegg 2 
Minimum skjærarmering 
Minimum skjærarmering gjelder ”bjelke”-rektangelet av bruen. For ”plate”-flensene 
stilles det ikke krav til minimum skjærarmering. 
EK2-1-1, NA.9.2.2(5) gir minimum skjærarmeringstverrsnitt per lengdeenhet: 
      
  
                 
    
   
                        
   
 
 
        er skjærarmeringens helning i forhold til lengdeaksen. 
       er tverrsnittet for en skjærarmeringsenhet. 
   er senteravstanden mellom skjærarmeringsenheter. 
Største senteravstand i tverretning mellom bøylebein bestemmes i henhold til       
EK2-1-1, NA.9.2.2(8) og bør ikke overskride      : 
       
                             
   er avstanden mellom strekkarmeringens og trykkarmeringens tyngdepunkt. 
                                 
Velger å benytte 600 mm som senteravstand   . Lengden tilsvarer fire ganger 
senteravstanden mellom lengdearmeringen, og skjærbøylene kan dermed bøyes om 
lengdearmeringen. 
Minste antall bøyler for å tilfredsstille tverravstanden blir dermed: 
        
             
  
 
           
   
          
Velger å benytte 9 bøyler med diameter                
            
Bøylene krever en senteravstand mellom skjærarmeringsenheter: 
   
      
     
       
Største senteravstanden mellom skjærarmeringsenheter bestemmes i henhold til 
EK2-1-1, NA.9.2.2(6) og er gitt som 
          
      t                   t            
Det velges å benytte en senteravstand mellom skjærarmeringsenheter:        . 
Dette gir en skjærarmering som tilfredsstiller minimumskravet med god margin: 
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Vedlegg 3 
Vedlegg 3  
 
Betongens alder ved oppspenningstidspunkt 
 
For en spennarmert brukonstruksjon vil det være nødvendig å angi betongens 
trykkfasthet fck(t) ved en lavere alder enn 28 døgn. Eksempelvis ved avforming eller 
påføring av forspenning. Trykkfastheten ved alder t er avhengig av sementtype, 
temperatur og herdeforhold, og angis i EK2-1-1, 3.1.2: 
                                       
 
I Vedlegg 1 er det oppgitt at minimum sylindertrykkfasthet i betongen ved 
oppspenningstidspunktet skal være: 
                                   
 
Ved midlere temperatur 20˚C og herding i overensstemmelse med NS-EN 12390, kan 
middelverdien av trykkfastheten ved alderen t bestemmes av en empirisk formel: 
                  
         
     
  
 
 
 
 s er en koeffisient som for sementklasse N kan settes lik 0,25. 
                                                           
 
Betongens alder ved oppspenning kan dermed løses ut: 
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Vedlegg 4 
Vedlegg 4 
Tøyningsreduksjon i spennarmering på grunn av kryp 
  
Del 1 
 
Snitt A-A, feltmidte i felt 2, blir betraktet. 
Det antas at krypvirkningen ikke fører til opprissing og det regnes derfor i Stadium I. 
 
Langtids E-modul i henhold til EK2-1-1, 7.4.3(5)                 
    
   
    ∞    
 
     
      
           
 
 
 
Areal betong:                                             
  
Areal spennarmering:                                 
  
E-modul spennarmering:                     
 
For å beregne tøyningsreduksjonen må først tyngdepunktsaksen for det armerte 
tverrsnittet   bestemmes. 
Armeringsstålet er stivere enn betongen. Dette tas vare på ved å benytte et 
transformert tverrsnitt. Armeringstverrsnittet utrykkes som et ekvivalent 
betongtverrsnitt [13] og det transformerte tverrsnittet gis som: 
                  hvor   
  
   
 
  
   
 
           
   
       
      
                       
Utregningen av tverrsnittets effektive høyde forenkles ved å betrakte kun 
middelverdien av avstanden fra overkant til tyngdepunktene til henholdsvis 
spennarmering og slakkarmering. 
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Vedlegg 4 
Avstand fra tyngdepunkt spennarmering til tyngdepunkt betongtverrsnitt: 
                           
Beliggenhet av det armerte tverrsnittets tyngdepunktsakse, tp, bestemmes ved 
moment av arealer om tpb: 
    
         
  
        
Det armerte tverrsnittets arealtreghetsmoment om tp er: 
            
                
               
Oppspenningskraft: 
                                    
 
Moment fra egenlast for bru i ferdig tilstand, hentet fra NovaFrame: 
              
 
Moment i det armerte tverrsnittets tyngdepunkt: 
                             
 
Spenning i høyde med spennarmering: 
  
   
    
  
 
         
  
         
 
Tøyningsreduksjon i spennarmering: 
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Vedlegg 4 
Del 2 
 
Arealtreghetsmoment:            
      
 
Snitt A-A 
 
Avstand fra underkant til spennarmering:          
 
Avstand fra overkant til tyngdepunkt betongtverrsnitt: 
            
 
Avstand fra spennarmering til tyngdepunkt:                
 
Moment i spennarmeringens tyngdepunkt:                        
      
 
Tilhørende spenning:    
    
  
  
 
     
  
         
 
Tøyningsreduksjon i spennarmering:        
  
 
   
  
   
      
           
 
Snitt B-B 
 
Areal spennarmering:                                                                             
  
Avstand fra underkant til spennarmering:                                  
Avstand fra underkant til tyngdepunkt betongtverrsnitt:              
Avstand fra spennarmering til tyngdepunkt :                                   
 
Moment fra egenlast, hentet fra NovaFrame:                                
 
Oppspenningskraft:                                     
 
Moment i spennarmeringens tyngdepunkt:                        
      
 
Tilhørende spenning:    
    
  
  
 
     
  
          
 
Tøyningsreduksjon i spennarmering:        
  
 
   
  
    
      
           
 
Middelverdi 
 
Middelverdien for tøyningsreduksjon i spennarmeringen blir: 
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Vedlegg 5 
Vedlegg 5  
Svinntøyning i armert betongtverrsnitt 
Virkemåte 
 
Virkning av svinn på bjelke 
Figuren viser i prinsipp hva som skjer når betongen i et statisk bestemt 
konstruksjonselement svinner.  
Den uarmerte bjelken vil forkortes              uten at bjelken krummer seg. Det 
betyr at svinnet ikke gir nedbøyning av bjelken. 
I den armerte bjelken vil armeringen i underkant ”holde igjen” svinnforkortingen i 
underkant. Dette fører til en tøyningsfordeling med liten tøyning ved armering og 
tilnærmet fri tøyning i overkant. Resultatet blir en konstant svinnkrumning   og en 
nedbøyning. Forenklet kan armeringstøyningen settes lik null, og overkanttøyningen 
lik det frie svinnet.  
Dette gir et konservativt og forenklet utrykk for svinnkrumning:    
   
 
. 
Trykkarmering i overkant vil følgelig redusere svinnkrumningen. 
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Vedlegg 5 
Beregningsmodell 
Virkning av svinn på et armert betongtverrsnitt kan beregnes etter følgende modell: 
 
Beregningsmodell for svinn i armert tverrsnitt 
1. En fiktiv situasjon uten heft mellom betong og armering. Betongen svinner 
fritt,      uten at det innføres spenninger i betongen. Dette virker ikke inn på 
armeringen som forblir uendret. 
2.    er kraften som må til for å gi armeringen tøyningen     
             . Fortsatt ikke spenninger i betongen. 
3. Heft etableres og likevekt gjenopprettes ved å påføre kraften i motsatt retning. 
Betongen og armeringen samvirker og det oppstår spenning og krumning i 
betongen. 
4. Den resulterende svinntøyningen ved armeringen kan utrykkes: 
              
  
      
 
        
      
 
 
Langtids E-modul benyttes for betongens bøyestivhet siden svinn foregår over tid 
(tilsvarende som for kryp).  
 
Langtids E-modul: EK2-1-1 7.4.3(5)                 
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Vedlegg 5 
Beregning av resulterende svinntøyning ved armering. 
 
Betongtverrsnitt med aktuelle parametre 
Figuren viser betongtverrsnittet ved snitt A-A i midtfelt. Det forutsettes at svinnet ikke 
fører til opprissing, og tøyningsberegninger kan dermed gjennomføres i Stadium I. 
For å beregne svinntøyningen må først tyngdepunktsaksen for det armerte 
tverrsnittet   bestemmes. 
Armeringsstålet er stivere enn betongen. Dette tas vare på ved å benytte et 
transformert tverrsnitt. Armeringstverrsnittet utrykkes som et ekvivalent 
betongtverrsnitt [13] og det transformerte tverrsnittet gis som: 
                  hvor   
  
   
 
  
   
 
           
   
       
      
                       
Utregningen av tverrsnittets effektive høyde forenkles ved å betrakte kun 
middelverdien av avstanden fra overkant til tyngdepunktene til henholdsvis 
spennarmering og slakkarmering. 
   
                     
 
         
                           
Beliggenhet av det armerte tverrsnittets tyngdepunktsakse, tp, bestemmes ved 
moment av arealer om tpb: 
    
         
  
        
Det armerte tverrsnittets arealtreghetsmoment om tp er: 
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Vedlegg 5 
Den fiktive kraften kan utrykkes: 
 
                     
                         
 
Og den resulterende svinntøyningen kan utrykkes: 
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Vedlegg 6 
Vedlegg 6 
Spenningsberegning i Stadium I 
Lastkombinasjon: Ofte forekommende 
Midtfelt 
Opptredende moment og aksialkraft er gitt av figurene under. 
 
Opptredende moment i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Opptredende aksialkraft i feltmidte for ofte forekommende lastkombinasjon 
Tverrsnittsparametre for utregning illustreres i figuren under. 
 
Betongtverrsnitt med aktuelle parametre 
For å beregne spenningene må først tyngdepunktsaksen for det armerte tverrsnittet 
  bestemmes. 
Armeringsstålet er stivere enn betongen. Dette tas vare på ved å benytte et 
transformert tverrsnitt. Armeringstverrsnittet utrykkes som et ekvivalent 
betongtverrsnitt [13] og det transformerte tverrsnittet gis som: 
                  hvor   
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Vedlegg 6 
           
   
       
      
                       
                           
Beliggenhet av det armerte tverrsnittets tyngdepunktsakse, tp, bestemmes ved 
moment av arealer om tpb: 
    
         
  
        
Det armerte tverrsnittets arealtreghetsmoment om tp er: 
            
                
               
Trykk defineres med positivt fortegn. Strekkspenning i underkant av tverrsnittet kan 
nå utregnes 
                 
          
  
 
          
  
            
          
I henhold til EK2-1-1, 7.1(2) kan det antas at tverrsnittet risser når grenseverdien for 
strekkspenning når strekkfastheten                     for B45.  
                               tt t                                 t   t     
Tilleggskommentar: 
Med tilsvarende beregninger for lastkombinasjonene karakteristisk og tilnærmet 
permanent er det mulig å kontrollere trykkspenningen i overkant opp mot krav til 
spenningsbegrensning, jamfør avsnitt 7.1. Dersom trykkspenningene ikke 
tilfredsstiller krav, må beregningene gjenopptas for stadium II. Her slås alle 
lastvirkninger sammen til en kombinasjon av M og N, jamfør avsnitt 7.3.2. 
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Vedlegg 6 
Støttemoment 
Opptredende moment og aksialkraft: 
 
Opptredende moment over støtte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Opptredende aksialkraft over støtte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Betongtverrsnitt med aktuelle parametre  
For tverrsnittet benyttes den effektive flensbredden. Dette gir nye 
tverrsnittsparametre: 
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Vedlegg 6 
                            
      
                               
        
         
      
        
                            
                    
                
Strekkspenning i overkant av tverrsnittet: 
                 
            
      
 
            
      
                  
         
                               tt t                                 t   t     
 
Lastkombinasjon: Tilnærmet permanent 
Midtfelt 
Opptredende moment og aksialkraft: 
 
Opptredende moment i feltmidte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
 
Opptredende aksialkraft i feltmidte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
                 
          
  
 
          
  
            
         
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 6 
Støttemoment 
Opptredende moment og aksialkraft: 
 
Opptredende moment over støtte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
 
Opptredende aksialkraft over støtte for tilnærmet permanent lastkombinasjon 
 
                 
            
      
 
            
      
                  
          
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 7 
Vedlegg 7  
Rissviddekontroll ved maksimalt støttemoment                       
Opptredende moment og aksialkraft: 
 
Opptredende moment over støtte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Opptredende aksialkraft over støtte for ofte forekommende lastkombinasjon 
 
Tverrsnitt i Stadium II påkjent av moment og aksialkraft 
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Vedlegg 7 
  Aksiallikevekt 
            
     
 
      
   
 
             
Innfører parametre: 
  
  
   
                                            
  
       
    
                                
 
         
 
Som innsatt i likevekten gir: 
   
 
 
    
 
 
    
Momentlikevekt 
       
     
 
        
 
 
    
Ved bruk av parametre:    
 
 
   
 
 
   
   
 
 
Løser ut trykksonehøydefaktor: 
      
 
 
    
 
 
    
 
    
 
   
 
   
    
                                                       
Tredjegradsligningen har løsningen:                       
 Tilbakesubstitusjon gir betongtøyningen i underkant: 
   
            
         
          
Dette gir tøyning ved strekkarmeringens tyngdepunkt: 
      
     
 
           
Spenningsendringen i spennarmeringen blir dermed 
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Vedlegg 7 
Rissvidde 
          
     
       
      
            
  
    
  
  
               
              
    
  
   
      
        
     
   
 
      
 
 
        er det effektive arealet av betongstrekksonen som omgir armeringen 
med en høyde                      
     
 
 
 
 
       
Høyden rommer så vidt strekkarmeringen 
Dette gir                                                     
  
   
  er arealet av spennarmeringen innenfor       . Spennarmering får så 
vidt plass innenfor arealet og   
      
     
  
  
     
  
         
      
       
     
   
 
      
       
         
                    . 
Største rissavstand er gitt som           
       
      
 
Parametrene som inngår er: 
   =1,6 for spannkabler (tilnærmet glatt overflate).   
Parameteren tar hensyn til heftegenskaper. 
        for bøyning. Parameteren tar hensyn til tøyningsfordeling. 
        og          i henhold til NA.7.3.4(3) 
        er lengdearmeringens overdekning. 
   er ekvivalent diameter av armeringen. 
    
              
            
      
 
       607 mm 
 
Rissvidden blir dermed: 
                                    
              
                  Armeringsmengden tilfredsstiller rissviddekrav med god margin. 
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Vedlegg 8 – Del 1 
Vedlegg 8 – Del 1 
Dimensjonering med redusert spennarmering. 
Reduksjon av antall spenntau per kabel 
Spennarmeringen reduseres til 12 tau per kabel. Dette gir et nytt 
spennarmeringsareal i felt og over støtte: 
                         
  
                            
  
Bruddgrensetilstand 
Dimensjonering for feltmoment 
For å finne maksimalt feltmoment inkluderes alle laster bortsett fra primærmomentet 
fra forspenningen, jamfør avsnitt 5.5. Arealet av spennarmeringen har derfor 
begrenset betydning for opptredende moment, og det regnes konservativt med 
samme momentverdi som fra avsnitt 6.1. 
Momentverdien er                    . 
 
   
                     
 
         
  
                         
         
       
Momentkapasiteten: 
                                    25 261 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
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Vedlegg 8 – Del 1 
Dimensjonering for støttemoment 
                      . 
EK2-1-1 avsnitt 5.3.2.2(4) åpner for å redusere momentverdien ved å anta at 
opplagerkraften er jevnt fordelt over søylebredden. Dette er en konsekvens av 
idealiseringen med systemlinjer i modellen. Omfordelingen utføres ikke her, men i 
EK2-1-1, 5.3.2.2(4) står det: 
Dersom en bjelke er monolittisk forbundet med oppleggene, kan det kritiske 
dimensjonerende momentet ved opplegget settes lik momentet ved kanten av 
opplegget 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Moment ved søylekant: 
               
                   
    
            
 
   
                     
 
         
  
                           
         
      
                                   42 746 kNm 
 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
                 
Elementet hvor støttemomentet 
opptrer har en lengde lik 2,25 m. 
Momentverdien midt i elementet, 
1,125 meter fra søyleaksen er: 
Ved å anta lineær 
momentendring over elementet, 
kan momentverdien ved 
søylekanten utregnes. 
Tilnærmingen vil være 
konservativ. 
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Vedlegg 8 – Del 1 
Dimensjonering for skjærkraft 
Forspenningen har også begrenset innvirkning på skjærkraften, og skjærkraftverdien 
fra avsnitt 6.3 kan benyttes. 
Den maksimale skjærkraften,              , opptrer over søylen i akse 3.  
                          
 
     
          
Skjærstrekkapastitet 
                            
 
                                   
               
            
 
    
 
                               
                
   
Parametrene presenteres i det følgende: 
      
  
  
 
    
   
      
     
   
 
           
   
   
   
 
            
   
 
                   
         
             
         siden det er aksielt trykk i lenderetningen.  
Trykkraften               hentes fra aksialkraftdiagram i NovaFrame. Kraften 
virker over hele tverrsnittet og gir: 
    
   
  
 
          
         
         
Dette gir dimensjonerende skjærstrekkapasitet: 
                                     
                Skjærstrekkapasiteten er tilstrekkelig. 
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Vedlegg 8 – Del 1 
Dimensjonering for torsjon 
For å finne maksimalt opptredende torsjonsmoment beregnes lastvirkningen basert 
på alle laster. Redusert spennarmering har liten innvirkning på opptredende 
torsjonsmoment, og det regnes konservativt ved å beholde torsjonsmomentet fra 
avsnitt 6.4. 
Maksimalt torsjonsmoment                opptrer over søylen i akse 3.  
Om den reduserte spennarmeringen fører til et større armeringsbehov, er avhengig 
av om spennarmeringen kan oppta bøyemomentet alene. 
  
            
         
      
                                   31 590 kNm 
                         
Spennarmeringen kan oppta det reduserte støttemomentet alene, og 
torsjonsarmering fra avsnitt 6.4.3 forblir uendret. 
Oppsummering bruddgrensetilstand 
Lastvirkning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 24 800 kNm 25 260 kNm 98 % 
Støttemoment 32 780 kNm 42 746 kNm 77 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 5 830 kN 90 % 
Påkjenning, kapasitet og utnyttelse 
Det er benyttet et redusert støttemoment. Dette gjør at slakkarmeringen i tverrsnittet 
ikke behøver å endres.  
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Vedlegg 8 – Del 1 
Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
Lastkombinasjon: Ofte forekommende 
Midtfelt 
                     
                     
 
                       hvor   
  
   
 
  
   
 
           
   
       
      
                      
                           
    
              
  
        
            
                     
                
Trykk defineres med positivt fortegn. Strekkspenning i underkant av tverrsnittet kan 
nå utregnes 
                 
          
  
 
          
  
            
         
I henhold til EK2-1-1, 7.1(2) kan det antas at tverrsnittet risser når grenseverdien for 
strekkspenning når strekkfastheten                     for B45.  
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 8 – Del 1 
Støttemoment 
                        
                        
 
  
                                      
  
         
       
    
         
         
      
 
  
     
                 
         
      
 
  
     
                 
                                   
      
                               
        
                
      
        
                          
                           
                
Strekkspenning i overkant av tverrsnittet: 
                 
            
      
 
            
      
                  
          
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 8 – Del 1 
Lastkombinasjon: Tilnærmet permanent 
Midtfelt 
                     
                     
                 
          
  
 
          
  
            
          
                               tt t                                 t   t     
Støttemoment 
                        
                       
                 
            
      
 
            
      
                  
          
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 8 – Del 2 
Vedlegg 8 – Del 2 
Reduksjon av antall spennkabler 
Det velges å benytte fem spennkabler i midtfeltet og fire spennkabler i sidefeltene. 
Over støtten reduseres dermed antall kabler fra 12 til 9. 
                         
  
                           
  
Bruddgrensetilstand 
Dimensjonering for feltmoment 
Momentverdien er                    . 
           
  
                         
         
       
                                    25 900 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
 
Dimensjonering for støttemoment 
                      . 
                   
           
  
                           
         
      
                                   40 846 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. 
 
Dimensjonering for skjærkraft 
Maksimal skjærkraft               opptrer over søylen i akse 3.  
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Vedlegg 8 – Del 2 
Skjærstrekkapastitet 
                            
 
                                   
               
            
 
    
 
                               
                
   
           
           
   
   
   
 
            
    
 
                   
         
             
       .  
               
    
   
  
         
                                     
                Skjærstrekkapasiteten er tilstrekkelig. 
 
Dimensjonering for torsjon 
Maksimalt torsjonsmoment                opptrer over søylen i akse 3.  
  
            
         
       
                                   29 970 kNm 
                         
Spennarmeringen kan oppta det reduserte støttemomentet alene, og 
torsjonsarmering fra avsnitt 6.4.3 forblir uendret. 
Oppsummering bruddgrensetilstand 
Lastvirkning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 24 800 kNm 25 900 kNm 96 % 
Støttemoment 32 780 kNm 40 846 kNm 80 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 5 730 kN 91 % 
Påkjenning, kapasitet og utnyttelse 
Det er benyttet et redusert støttemoment. Dette gjør at slakkarmeringen i tverrsnittet 
ikke behøver å endres.  
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Vedlegg 8 – Del 2 
Dimensjonering i bruksgrensetilstand 
Lastkombinasjon: Ofte forekommende 
Midtfelt 
                     
                     
                       hvor   
  
   
 
  
   
 
           
   
       
      
                      
                           
    
              
  
         
            
                     
               
                 
          
  
 
          
  
            
         
                               tt t                                 t   t     
 
Støttemoment 
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Vedlegg 8 – Del 2 
        
                
      
         
                          
                    
                
Strekkspenning i overkant av tverrsnittet: 
                 
            
      
 
            
      
                  
         
                               tt t                                 t   t     
Lastkombinasjon: Tilnærmet permanent 
Midtfelt 
                     
                     
                 
          
  
 
          
  
            
          
                               tt t                                 t   t     
Støttemoment 
                        
                       
                 
            
      
 
            
      
                  
          
                               tt t                                 t   t     
 
 
 
 
 
 
 37 
 
Vedlegg 8 – Del 3 
Vedlegg 8 – Del 3 
Kontroll av feltmoment i venstre sidefelt 
Bruddgrensetilstand 
Bøyemoment 
Maksimalverdien for bøyemomentet opptrer i midten av element 505. Det vil si 1,125 
meter til høyre for feltmidte. I henhold til valgt kabelføring (avsnitt 5.4) vil det dermed 
fortsatt være 165 mm mellom spennarmeringen og underkant.  
Momentverdien er                    . 
 Arealet av spennarmeringen:                     
  
 
   
                     
 
         
  
                      
         
        
Momentkapasiteten: 
                                    22 627 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. Utnyttelsesgraden er 98 %. 
Skjærkraft 
Skjærkraftskapasiteten kan med rimelighet anslås tilstrekkelig på grunn av lav 
opptredende skjærkraft i snittet. 
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Vedlegg 8 – Del 3 
Bruksgrensetilstand 
Lastkombinasjon: Ofte forekommende 
                     
                    
 
                    hvor   
  
   
 
  
   
 
           
   
       
      
                     
                           
    
           
  
       
            
                  
                
                 
          
  
 
          
  
            
         
                               tt t                                 t   t     
Lastkombinasjon: Tilnærmet permanent 
                     
                    
                 
          
  
 
          
  
            
          
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 9 
Vedlegg 9  
Verifikasjon av analyseresultat 
Verifikasjon av egenlast 
For verifikasjon av moment som skyldes egenvekt benyttes forskyvningsmetoden for 
håndregning. Teorigrunnlaget er hentet fra ”Matrisestatikk” av Kolbein Bell [31]. 
 
Rammen har to frihetsgrader: rotasjonsvinkel i B og rotasjonsvinkel i C. 
Parameter 1 2 3 4 5 
   (  
 )                                                        
                    14 12 
For alle felt gjelder:                 
  
Partikulærløsning 
Begge frihetsgradene fastholdes, virkningen av ytre last medregnes. 
 
I punkt B og C oppstår et ubalansert moment: 
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Vedlegg 9 
Forskyvningsmetoden implementerer de ubalanserte momentene i en lastvektor: 
       .    er aktuell for ytre last som virker direkte i frihetsgraden, og kan her 
settes lik 0. Dette gir      .     relateres til ytre last som virker på komponentene. 
Dette er de fiktive momentene som sørger for at frihetsgradene fastholdes. 
Minustegnet henviser til likevekt. 
Lastvektoren føres i matriseform: 
    
    
   
              
   
    
      
Komplementærløsning 
Frihetsgradene påføres en enhetsrotasjon θ=1 etter tur (frigjøringstilstand). 
Virkningen av ytre last sees bort fra. Prinsippet illustreres her for     . 
 
For å opprettholde deformasjonen påføres et moment             . Momentet 
tilsvarer summen av de tre enkeltmomentene som virker i knutepunkt B. Direkte 
metode gir total stivhet: 
                    
    
  
 
    
  
 
    
  
 
Enhetsrotasjonen i B medfører en momentvirkning i knutepunkt C;        
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Vedlegg 9 
Tilsvarende prosedyre gjentas for       Det samlede resultatet oppsummeres i 
stivhetsmatrisen: 
   
        
        
  
 
 
 
 
    
  
 
    
  
 
    
  
    
  
    
  
    
  
 
    
  
 
    
   
 
 
 
  
                  
                  
        
Stivhetsrelasjonen  
Stivhetsrelasjonen     , gir rotasjonsfrihetsgradene: 
 
  
  
  
 
 
        
          
           
  (kNm) 
Tilbakesubstitusjon for knutepunkt B 
Felt 1 
   
   
 
 
            
     
    
  
    
                  
        
                       
                            
Felt 2  
   
   
 
  
            
     
    
  
            
     
    
  
             
                                  
Felt 4 
     
    
  
           
Kontroll av likevekt i knutepunkt B 
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Vedlegg 10 
Vedlegg 10 
Kapasitetsberegning ved lengre spennvidde i midtfelt 
Bruddgrensetilstand 
Kapasitetsverdier hentes fra kapittel 6. 
Feltmoment 
Opptredende moment fra NovaFrame:                     . 
Momentkapasiteten er: 
                                    29 273 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. Utnyttelse: 99,9 % 
Støttemoment 
Momentverdien er                       . 
Momentkapasiteten er: 
                                    44 748 kNm 
               Momentkapasiteten er tilstrekkelig. Utnyttelse: 78 % 
Skjærkraft 
Maksimal skjærkraft               opptrer over søylen i akse 3.  
                          
 
     
          
Siden aksialkraften i snittet ikke endres nevneverdig, gjør heller ikke 
dimensjonerende skjærstrekkapasitet det: 
               
 
                Skjærstrekkapasiteten er tilstrekkelig. Utnyttelse: 83 %  
Torsjon 
Lastvirkning fra torsjon påvirkes i liten grad. Opptredende torsjonsmoment reduseres, 
og det er ikke grunnlag for å endre torsjonsarmering. 
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Vedlegg 10 
Oppsummering bruddgrensetilstand 
Lastvirkning Påkjenning Kapasitet Utnyttelse 
Moment 
Feltmoment 29 271 kNm 29 273 kNm 99,9 % 
Støttemoment 34 854 kNm 44 748 kNm 78 % 
Skjærkraft Skjærkapasitet uten skjærarmering 5 240 kN 6 385 kN 82 % 
 
Bruksgrensetilstand 
Rissvisseberegning 
I henhold til EK2-1-1, 7.1(2) kan det antas at tverrsnittet risser når grenseverdien for 
strekkspenning når strekkfastheten                     for B45.  
Trykk defineres med positivt fortegn. Strekkspenning i overkant/underkant av 
tverrsnittet utregnes for ofte forekommende lastkombinasjon, og etter 
beregningsgangen presentert i Vedlegg 6. Dersom strekkspenning overskrider 
strekkfastheten beregnes rissvidde etter mønster gitt i avsnitt 7.3.4 og 7.3.5. 
Midtfelt 
                     
                     
                 
          
  
 
          
  
            
          
                               tt t                            t   t     
For å finne spenningsendringen     benyttes metoden vist i avsnitt 7.3.4. I det 
følgende presenteres nye parametre og resultat. 
  
          
          
       
 
Aksiallikevekt : 
   
 
 
      
  
    
     
 
 
        
           
           
 
           
Momentlikevekten om strekkarmeringens tyngdepunkt : 
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Vedlegg 10 
Ved å sette de to utrykkene for    lik hverandre oppnås tredjegradsligningen med 
løsning        som gir         
Tilbakesubstitusjon gir betongtøyningen i overkant: 
   
          
         
           
Som gir tøyning ved strekkarmeringens tyngdepunkt: 
      
     
 
           
Og spenningsendringen i spennarmeringen blir: 
                  
EK2-1-1 avsnitt 7.3.4 gir formlene for rissvidden: 
                                          
          
     
       
      
            
  
    
  
  
                
               
    
  
   
      
        
     
   
 
      
 
                      
     
 
 
 
 
        
Dette gir                             
  
   
     
      
  
  
      
       
     
   
 
      
        
        
                    . 
Største rissavstand er gitt som           
       
      
         
Øvrige parametrer som inngår i      , er hentet direkte fra avsnitt 7.3.5. 
 
Rissvidden blir: 
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Vedlegg 10 
Armeringsmengden tilfredsstiller ikke rissviddekrav. Det må derfor legges inn mer 
spennarmering i tverrsnittet. Antall spenntau per kabel i kabelgruppe 2 økes fra 15 til 
19 i henhold til produktbladet ETA-06/0022 [17]. I kabelgruppe 1 og 3 økes ikke 
antallet. 
Den økte spennarmeringen gir nye verdier for moment og aksialkraft i NovaFrame: 
                       
                       
Spennarmeringsarealet i tverrsnittet økes fra           til:  
                    
       
Det kontrolleres om tverrsnittet risser opp etter mønster gitt i Vedlegg 6. 
Transformert tverrsnitt utrykkes som: 
                  hvor   
  
   
 
  
   
 
             
   
       
      
                       
                           
      
         
  
        
              
                
                
Trykk defineres med positivt fortegn. Strekkspenning i underkant av tverrsnittet kan 
nå utregnes 
                 
            
    
 
            
    
              
          
                               tt t                                 t   t     
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Vedlegg 10 
Støttemoment i søyleakse 3 
Opptredende moment og aksialkraft: 
                          
                         
Nytt spennarmeringsareal:                                
  
Det henvises til Vedlegg 6 for parametre som ikke presenteres her. 
 
                              
      
         
       
    
         
         
      
 
  
     
                 
         
      
 
  
     
                 
                               
          
           
        
         
                                  
                        
                
Strekkspenning i overkant av tverrsnittet: 
                 
            
        
 
            
        
                    
          
                               tt t                                 t   t     
I henhold til Tabell NA.7.1N i EK2-1-1 skal tilsvarende rissviddeberegninger 
gjennomføres for slakkarmeringen i tilnærmet permanent lastkombinasjon. Et 
romsligere rissviddekrav kombinert med lavere lastvirkninger gjør at rissvidden kan 
antas å være innenfor kravet. 
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Vedlegg 10 
Trykkavlastning 
Trykkavlastning kontrolleres for tilnærmet permanent lastkombinasjon i snitt over 
søylen i søyleakse 3. For beregningsgang og utenstående parametre henvises til 
avsnitt 7.3.6 samt kontroll for støttemoment i forrige avsnitt. 
Opptredende moment og aksialkraft fra NovaFrame: 
                          
                         
                           
                                 
Spenningen i avstand   fra det armerte tverrsnittets tyngdepunkt til kontrollpunktet 25 
mm over spennkabelen, kan nå bestemmes ved formelen: 
   
             
      
 
             
      
                      
Trykkavlastningskravet er oppfylt med lav margin. Mengde spennarmeringen er 
derfor nødvendig. Om kravet ikke stilles vil risskontrollen bare begrense 
spennarmeringen gjennom rissviddeberegning. Det velges derfor å gjennomføre en 
risskontroll i midtfeltet med en redusert spennarmeringsmengde. Det antas at dersom 
strekkspenningen i underkant når strekkfastheten, vil også rissvidden overskride 
rissviddekravet. Kriteriet for hvor mye spennarmering som kan fjernes, blir derfor 
spenningsberegningen i Stadium I. 
Valgte spennarmering har et tverrsnitt lik 150 mm2 per spenntau. I følge 
produktbladet ETA-06/0022 [17], tilbyr ikke leverandør av spennarmering et antall 
spenntau per kabel mellom 15 og 19. I denne sammenheng velges det likevel å anta 
at leverandør kan tilby 16 spenntau per kabel. Dette gir et spennarmeringsareal per 
kabel lik 2400 mm2 i midtfeltet.   
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Vedlegg 10 
Spenningsberegning i Stadium I med tilpasset spennarmering. 
Midtfelt 
Opptredende moment og aksialkraft: 
                       
                       
Nytt spennarmeringsareal:                     
  
                  hvor   
  
   
 
  
   
 
             
   
       
      
                       
                           
      
           
    
         
                
                    
                
                 
            
    
 
            
    
              
          
                               tt t                                 t   t     
 
 
 
 
 
 
 
 
 
